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RÉSUMÉ 
Au Québec et en Amérique du Nord, il existe une problématique persistante de détérioration 
des structures de stationnement étagé en béton armé. L'environnement très agressif, présent au 
niveau de ces structures, corrode les barres d'armature en acier. Ceci est la principale cause de 
dégradation de ce type de structure. Cependant, la problématique de corrosion des armatures 
peut-être complètement éliminée avec l'utilisation d'un matériau non corrodable tel que les 
polymères renforcés de fibres de verre (PRPV). 
Ce mémoire présente un survol des propriétés des matériaux de polymères renforcés de fibres 
(PRJF) ainsi que les normes en vigueur régissant leur utilisation. De plus, les mécanismes 
internes de résistance au poinçonnement des dalles bidirectionnelles sont revus. Ce type de 
dalle est couramment utilisé dans les stationnements étagés. Les résultats expérimentaux sur 
huit dalles bidirectionnelles armées d'armature de PRFV chargées jusqu'à la rupture par 
poinçonnement sont présentés dans ce mémoire. De plus, deux dalles armées d'acier servant 
de référence ont également été testées. Les paramètres étudiés sont : (i) le type d'armature 
(acier ou PRPV), (ii) l'épaisseur de la dalle, (iii) les dimensions de la colonne, (iv) le taux 
d'armature et (v) la présence d'armature de compression. Les dalles ont les dimensions 
suivantes : 2,5 m x 2,5 m et une épaisseur de 200 mm ou de 350 mm. 
Les résultats ont révélé que tous les spécimens armés de PRPV ont un mode de rupture fragile 
similaire à celui des spécimens de référence armés d'acier. De plus, les spécimens armés de 
PRPV ont présenté un réseau de fissuration et une surface de rupture semblables aux 
spécimens homologues renforcés d'acier. Toutefois, les spécimens armés de PRPV ont 
présenté une résistance au poinçonnement normalisé égale en moyenne à 67 % de la résistance 
des spécimens de référence ayant un même taux de renforcement. Ces résultats sont dus au 
faible module d'élasticité des armatures de PRFV, celui-ci étant d'environ le quart de celui de 
l'acier. 
L'équation de la norme ACI 440.1R-06 montre un ratio entre les résultats expérimentaux et 
ceux prédits (Vc>exp/Vc,pred) très élevé, soit de 2,11 ce qui rend la conception de dalles 
bidirectionnelles très peu optimale et économique. Par contre, l'équation proposée dans la 
prochaine édition de la norme CSA-S806 montre un bon accord avec les résultats 
expérimentaux avec un ratio Vciexp/Vc,pred de 1,04 et un coefficient de variation, COV, de 
13 %. De plus, le coefficient de détermination, R2, est de 0,95. 
Suite aux résultats expérimentaux présentés dans ce mémoire, la reconstruction d'un 
stationnement étagé dans la ville de Québec a été effectuée. Le stationnement de l'Hôtel de 
ville est la première application terrain mondiale utilisant un système structural dé dalles 
bidirectionnelles armées de PRPV. 
Mots-clés: jonction dalle-colonne, dalle plane, stationnement étagé, résistance au 
poinçonnement, béton armé. 
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ABSTRACT 
In Quebec and in North-America, there is a common détérioration problem of the reinforced 
concrete structures in parking garages. The harsh environment surrounding those structures 
corrodes the steel rebars which is the principal cause of dégradation. However, this problem 
can be completely eliminated by the use of a non corroding material such as glass 
fiber-reinforced polymer (GFRP). 
This master's thesis présents an overview of the properties of fiber-reinforced polymer (FRJP) 
material and the standards related to their application. Also, the internai punching shear 
résistance mechanisms of two-way slabs are reviewed. This type of structure is widely used in 
parking garages. The results of eight two-way slabs reinforced with GFRP bars tested up to 
punching shear failure are presented in this master's thesis. Moreover, two reference slabs 
reinforced with steel have also been tested. The test parameters are : (i) the reinforcement type 
(GFRP or Steel) (ii) the slab thickness (iii) the column dimensions (iv) the reinforcement ratio 
and; (v) the presence of compressive reinforcement. The slab dimensions are 2.5 m x 2.5 m 
with a slab thickness of 200 or 350 mm. 
The results revealed that ail the specimens reinforced with GFRP bars showed a brittle failure 
similar to the reference specimens reinforced with steel. Furthermore, the GFRP specimens 
had a similar crack pattern and surface failure than the homologue reference specimens. 
However, the GFRP specimens showed a normalized punching shear strength of 67% in 
average of the reference specimens with the same reinforcement ratio. Those results are due to 
the lower modulus of elasticity of the GFRP bars which is about 25% of the steel. 
The ACI 440.1R-06 shows a very conservative ratio of the experimental results to the 
prédiction (Vc,exp/Vc,Pred) of 2.11 which lead to a none optimum and economical design of two-
way slabs reinforced with FRP bars. However, the proposed équation in the next CSA-S806 
standard shows good agreement with the experimental results with a ratio Vc>eXp/Vc,pred of 1.04 
and a COV of 13%. Furthermore, the coefficient of détermination, R , of this équation is 0.95. 
The experimental results presented in this document have been used in the reconstruction of a 
parking garage in Quebec City. The Hôtel de ville parking garage is the first field application 
worldwide to use GFRP bars in a two-way slabs. 
Keyword: slab-column connection, two-way slab, flat slab, parking garage, punching shear 
capacity, FRP, glass, reinforced concrete. 
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1 Introduction 
1.1 Mise en contexte 
Au Québec et en Amérique du Nord, il existe une problématique persistante de détérioration 
des structures de stationnement étagé en béton armé. Ces structures sont soumises à un 
environnement très agressif comprenant l'humidité, les cycles de gel et de dégel et la présence 
d'ions de chlorure. La présence d'ions de chlorure est l'élément le plus dommageable aux 
structures de béton armé. Les chlorures sont introduits dans les stationnements étagés l'hiver 
soit par l'épandage de sel déglaçant, directement sur la structure dans le cas des 
stationnements extérieurs, et/ou par la neige fondue chargée de sel déglaçant transportée par 
les véhicules circulant dans ces stationnements. Par conséquent, dans un tel environnement, 
l'acier d'armature se corrode de façon prématurée. En se corrodant, l'acier augmente de 
volume et exerce une pression sur le béton. Cette pression le fera éventuellement éclater à 
cause de la faible résistance en traction du béton. Ce phénomène se nomme le délaminage du 
béton et accentue la rapidité de la détérioration de la structure en exposant l'armature. De plus, 
la corrosion réduit la section efficace des armatures d'acier, ce qui réduit la résistance générale 
de la structure. En somme, la corrosion des aciers d'armature est une des principales causes 
de la détérioration des stationnements étagés et réduit de façon prématurée la durée de vie de 
ces structures. 
Depuis la fin des années 1980, de nouvelles techniques et matériaux ont été introduits afin de 
ralentir la dégradation prématurée et rapide des structures de stationnement étagé. Parmi ces 
améliorations, il y a l'utilisation des bétons à hautes performances, des membranes 
imperméables et des armatures avec revêtement d'époxy. Toutefois, ces derniers ne font que 
repousser le début inévitable de la corrosion de l'armature dans ce type de structure. De plus, 
dans la dernière édition de la norme CAN/CSA 413 (CSA 2007), l'utilisation d'armature avec 
revêtement d'époxy n'est plus permise dans les stationnements étagés à cause du débat sur la 
durabilité de ce matériau. Cependant, la problématique de corrosion des armatures peut être 
complètement éliminée avec l'utilisation d'un matériau non corrodable tel que les polymères 
renforcés de fibres (PRF). Les armatures de PRF sont maintenant largement produites et 
1 
utilisées dans de nombreuses constructions telles que les ponts routiers et les structures en 
milieu marin. 
1.2 Problématique 
Une dalle unidirectionnelle sur poutres armée de PRF a été construite avec succès dans un 
stationnement étagé de Gatineau, Québec (Benmokrane et coll. 2004). Toutefois, les dalles 
bidirectionnelles sont des éléments structuraux beaucoup plus utilisés. Celles-ci sont simples, 
rapides à construire, économiques et minimisent la hauteur des structures. Ce type de dalle est 
cependant sujet à une rupture par poinçonnement, un aspect important dans la conception de 
ce type de dalle. Toutefois, aucune équation n'est présentée dans la norme CAN/CSA S806-02 
(CSA 2002) afin de déterminer la résistance au poinçonnement des dalles bidirectionnelles 
armées de PRF. De plus, des essais ont démontré que les différences mécaniques entre les 
armatures en polymères renforcés de fibres de verre (PRFV) et d'acier sont suffisamment 
importantes pour réduire de façon significative la résistance au poinçonnement des dalles 
bidirectionnelles armées de PRF (Ospina et coll. 2003). Ainsi, les équations développées pour 
les dalles de béton armé d'acier ne peuvent être utilisées de façon sécuritaire afin de 
déterminer la résistance au poinçonnement des dalles armées de PRFV. De ce fait, la 
conception et la construction de dalles bidirectionnelles armées de PRF, ayant une durée de 
vie supérieure, sont complexes et limitées. 
1.3 Définition de proj et 
Peu de spécimens armés d'armature de PRFV sous forme de barres ont été testés jusqu'à 
présent (El-Ghandour et coll. 2003, Ospina et coll. 2003, Hussein et coll. 2004, Zhang et coll. 
2005, Lee et coll. 2009). Dans le présent projet de recherche, huit dalles bidirectionnelles 
armées de barres de PRFV de taille réelle ont été testées et rupturées par poinçonnement. De 
par leur nombre, ces essais contribuent à améliorer l'état des connaissances sur le sujet. De 
plus, plusieurs paramètres, influençant la résistance au poinçonnement, sont étudiés tels que le 
taux d'armature, l'épaisseur de la dalle, les dimensions de la colonne et la présence d'armature 
de compression. Les dimensions de la colonne, la largeur et l'épaisseur de la dalle permettent 
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d'éliminer plusieurs incertitudes présentes dans ce type d'essai concernant les effets d'échelle. 
Enfin, ce projet de recherche contribuera à mieux comprendre l'influence de l'armature en 
PRFV dans le mécanisme de résistance au poinçonnement des dalles armées de PRFV. 
1.4 Objectifs 
Le présent projet de recherche a pour objectif principal de caractériser le comportement 
structural au niveau du poinçonnement des dalles bidirectionnelles armées d'armature de 
PRFV. Ainsi, la conception de dalles bidirectionnelles armées de PRFV n'en sera que facilitée. 
Ensuite, les objectifs secondaires du projet de recherche sont : 
• Déterminer l'influence des facteurs suivants sur la résistance des dalles : le taux 
d'armature, l'épaisseur de la dalle, les dimensions de la colonne et la présence 
d'armature de compression. 
• Évaluer la justesse de différentes équations prédisant la résistance au poinçonnement 
des dalles bidirectionnelles armées de PRFV. 
1.5 Plan du mémoire 
Le présent mémoire est composé de six chapitres. En premier lieu, une révision du cadre de 
référence et de l'état de l'art est présentée au chapitre 2. Ensuite, le détail du programme 
expérimental est présenté au chapitre 3. Les paramètres étudiés ainsi que le détail des dix 
spécimens testés (huit spécimens armés de PRFV et deux spécimens armés d'acier) sont 
présentés à ce chapitre. Ce dernier renferme également le détail de l'instrumentation effectuée 
ainsi que la méthodologie utilisée lors des essais de poinçonnement. Les résultats 
expérimentaux présentés au chapitre 4 comprennent la résistance au poinçonnement, les 
flèches, les déformations dans les matériaux et la fissuration. De plus, les spécimens armés de 
PRFV sont comparés à des spécimens de référence armés d'acier. Le chapitre 5 contient 
l'évaluation d'équations prédisant la résistance au poinçonnement des dalles bidirectionnelles 
armées de PRFV. Des équations évaluées, quatre proviennent de la littérature et deux 
proviennent de normes publiées aux États-Unis (ACI2006) et au Japon (JSCE 1997). 
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L'équation proposée dans l'ébauche de la norme CAN/CSA S806-10 (CSA 2010a) est 
également évaluée. Finalement, le chapitre 6 conclut le présent projet de recherche. 
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2 Cadre de référence et état de l'art 
2.1 Problématique de dégradation des stationnements étagés 
Dans les régions où les sels de déglaçage sont utilisés, les structures de stationnements étagés 
démontrent couramment des signes de détérioration prématurée. La dégradation hâtive de ces 
structures est liée à l'environnement très agressif comprenant notamment l'humidité, les 
cycles de gel et de dégel et la présence d'ions de chlorure. La figure 2.1 illustre une 
concentration élevée de sel déglaçant sous une dalle structurale d'un stationnement étagé. Ce 
milieu agressif produit une réaction de corrosion accélérée dans les armatures d'acier du béton 
armé. La figure 2.2 présente la délamination du béton suite à la corrosion importante de l'acier 
d'armature d'une dalle structurale d'un stationnement étagé. Ce type de dommage est 
fréquemment observé dans les stationnements étagés. De plus, la corrosion présente dans ces 
structures constitue la principale source de détérioration. 
Figure 2.1 : Concentration élevée de sel déglaçant sous une dalle structurale d'un 
stationnement étagé (Régie du bâtiment du Québec 2009) 
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Figure 2.2 : Délamination du béton suite à ia corrosion importante de l'acier d'armature d'une 
dalle structurale d'un stationnement étagé (Régie du bâtiment du Québec 2009) 
Des travaux de réparation sont fréquemment effectués après seulement 10 à 15 années de 
service (Shiu et Stanish 2008). Ces travaux onéreux peuvent facilement excéder 111 $/m2 pour 
les structures avec armatures passives et entre 333 $/m2 et 444 $/m2 dans le cas des structures 
utilisant des armatures en post-tension. Lorsque ces travaux ne sont pas effectués, la 
détérioration de la structure s'accélère exponentiellement ce qui réduit de façon importante la 
vie utile de la structure. Outre les coûts importants de réparation ou de remplacement, les 
propriétaires d'ouvrages doivent faire face à de nombreux inconvénients tels que des pertes de 
revenus locatifs, la perturbation des opérations et la gestion du bruit et de la poussière. 
Malheureusement, dans certains cas isolés, des incidents dans des stationnements étagés dus à 
une dégradation considérable peuvent survenir. Récemment, en 2008, l'effondrement d'une 
dalle de stationnement a coûté la vie à une personne. Selon le rapport d'enquête, « La cause 
principale de l'effondrement a donc été identifiée comme étant la détérioration de la dalle de 
béton découlant de la corrosion extrême des aciers d'armature autour de colonnes. » (Pasquin 
St-Jean et associés 2009). L'effondrement avait été déclenché par le poinçonnement de la dalle 
au niveau d'une colonne créant une réaction en chaîne entraînant la rupture par 
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poinçonnement d'autres colonnes. Cette structure ne comprenait pas d'armature d'intégrité, ce 
qui aurait pu éviter la propagation de l'effondrement. Toutefois, puisque le stationnement 
étagé a été construit en 1970, la norme en vigueur n'exigeait pas ce type de renforcement. La 
figure 2.3 présente l'effondrement survenu au 135 boul. Deguire de l'arrondissement St-
Laurent le 26 novembre 2008. 
Figure 2.3 : Effondrement survenu au 135 boul. Deguire de l'arrondissement St-Laurent le 26 
novembre 2008 (Pasquin St-Jean et associés 2009) 
2.2 Les armatures de PRF 
En génie civil, les matériaux composites de PRF sont utilisés dans deux grandes catégories 
d'application. Ces matériaux sont utilisés comme renforcement interne ou externe. En règle 
générale, le renforcement externe est principalement utilisé lors de la réhabilitation de 
structures existantes afin d'en augmenter la résistance. Dans ce cas, les matériaux de PRF sont 
utilisés principalement sous forme de tissus ou de plaques. Les fibres peuvent être orientées 
dans différentes directions afin d'optimiser leur utilisation. Le renforcement interne est quant à 
lui utilisé lors de nouvelles constructions. Le renforcement interne est fabriqué sous forme de 
barres et est mis en place comme les armatures conventionnelles. Dans ce mémoire, seuls les 
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matériaux composites fabriqués sous forme de barres et utilisés comme renforcement interne 
seront traités. 
2.2.1 Propriétés mécaniques 
Les barres de PRF sont constituées de deux matériaux distincts soit les fibres et la résine, 
appelée matrice. Les propriétés mécaniques des armatures de polymères renforcés de fibres 
(PRF) dépendent principalement des caractéristiques des fibres, de leur orientation, de leur 
forme, de leur rapport volumétrique par rapport à la matrice, de la qualité de l'interface entre 
les fibres et la résine ainsi que du procédé de fabrication. Quant à la matrice, son rôle est de 
maintenir les fibres en place, de transmettre et de distribuer les sollicitations mécaniques 
extérieures au renfort, de fournir un support latéral agissant contre le voilement des fibres sous 
compression et de les protéger contre l'abrasion mécanique et les conditions 
environnementales. Le comportement des différents composants d'une barre de PRF est 
présenté à la figure 2.4. Comme il est possible de constater sur cette figure, les armatures de 
PRF ont un comportement élastique linéaire jusqu'à la rupture. Cet important aspect est l'une 
des principales différences avec l'acier qui plastifie à un niveau de déformation relativement 
faible. De plus, la résistance à la traction des barres en PRF est largement supérieure à celle de 
l'acier comme il est possible de le constater au tableau 2.1. La résistance en traction des 
armatures de PRF est d'une à cinq fois plus élevée que l'acier d'armature conventionnelle. Il 
est à noter que les contraintes en tension des armatures de PRF présentées au tableau 2.1 sont 
les contraintes garanties par le fabricant. De plus, les contraintes maximales varient en 
fonction du diamètre de la barre. En général, la contrainte maximale diminue lorsque le 
diamètre de la barre augmente. 
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Contrainte 
Fibres 1800-4900 --
PRF 600-3000 
Matrice 
34-130 
Déformation 0,4-4,8% >10% 
Figure 2.4 : Courbes contrainte/déformation des PRF, des fibres et de la matrice (ISIS 2007) 
Tableau 2.1 : Résistance à la traction des barres de PRF 
Nom commercial Type de fibre 
Contrainte 
garantie 
(MPa) 
Module 
élastique 
(GPa) 
Déformation 
à la rupture 
(%) 
V-ROD Verre 600-785 45-52 1,3-1,9 
V-ROD HM Verre 950-1200 60 1,8-2,3 
Aslan 100 Verre 480-825 41 1,6-2,7 
Combar Verre 10001 60 7,3 
V-RÔD Carbone 1355-1765 120-144 1,2-1,3 
Aslan 200 Carbone 1725-2070 124 1,5-1,7 
RockBar Basalte 1200 50 3,2 
Les principales fibres ayant fait l'objet d'études pour leur utilisation en génie civil au cours 
des dernières années sont les fibres de verre, de carbone et d'aramide. Cependant, tout 
récemment, des essais ont été effectués sur des fibres de basalte. Toutefois, les barres en 
polymères renforcés de fibres de verre (PRFV) dominent dans la majorité des applications à 
cause de leur faible coût par rapport aux autres types de fibres (entre 6 à 8 fois moins chères 
que les barres en fibres de carbone ou d'aramide). Les barres de PRF peuvent être produites 
selon une large variété de diamètre et de formes. Bien que la majorité des barres en PRF sont 
1 Contrainte nominale 
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produites droites, il est possible de fabriquer en usine des barres courbes en PRF. Ces barres 
courbes peuvent servir à épouser la géométrie du béton ou servir à augmenter l'adhérence des 
barres avec le béton. De plus, le revêtement de surface joue un rôle dominant quant à la qualité 
d'adhérence entre les barres et le béton. Les revêtements de surface peuvent être de différents 
types (enroulé, hélicoïdal, sablé ou une combinaison de différents types) tel qu'illustré à la 
figure 2.7 
Figure 2.5 : Différents types de revêtement dé surface des barres en PRF 
Les barres en PRP démontrent plusieurs avantages comparativement aux traditionnelles barres 
métalliques. Entre autres on peut noter les avantages suivants : 
• Excellente résistance à la corrosion : ne se corrode pas même dans un environnement 
agressif, sans réaction aux particules de sel, produits chimiques et à l'alcalinité du 
béton. 
• Légèreté : densité quatre fois inférieure à celle de l'acier entraînant des économies de 
transport et de mise en place. 
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• Neutralité électrique et magnétique (PRFV) : ne contient aucun métal et ne cause 
pas d'interférence lors de l'opération d'instruments électroniques sensibles. 
• Isolateur thermique (PRFV) : très bon isolant thermique, ne crée pas de pont thermique 
dans les structures. 
• Dilatation thermique : compatible avec celle du béton. 
2.2.2 Domaines d'application 
Il est maintenant bien établi que l'armature en PRF constitue une solution alternative pour 
plusieurs types d'application, par exemple : 
• Les infrastructures de transport ou routières : ponts et viaducs, dispositifs de retenue, 
autoroutes en béton, dalle unidirectionnelle de stationnements étagés, élément en 
double T en béton préfabriqué pour les stationnements étagés; 
• Les infrastructures en milieu marin : quais, caissons, murs, jetées, tunnels sous la mer, 
piliers, plates-formes de forage, aménagement portuaire, etc.; 
• Les structures nécessitant une neutralité électromagnétique : hôpitaux (chambres 
d'imagerie par résonance magnétique), aéroports, tours de contrôle, planchers 
d'alumineries, structures militaires requérant une faible visibilité, dormants pour 
chemin de fer, etc.; 
• Les structures et ouvrages en milieu chimique corrosif : bassins et réservoirs de 
stockage de produits pétrochimiques, d'usines de pâtes et papiers, de gaz liquides, de 
pétrole et de gaz naturels, bassins et réservoirs d'usines d'épuration et de traitement 
des eaux, etc.; 
• Les structures et ouvrages enfouis ou en contact avec le sol : dalles sur sol, murs de 
soutènement, revêtements de tunnels, mines souterraines, etc. 
Il est important de mentionner que le nombre de ponts routiers construits avec des armatures 
de PRF se compte maintenant par centaines au Canada et dans le nord-est des États-Unis. Il en 
va de même pour les dalles structurales des chambres d'imagerie par résonance magnétique 
dans les hôpitaux. 
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2.2.3 Performance à long terme et durabilité 
Comme mentionné précédemment, les barres de PRF sont composées de deux matériaux 
distincts. La matrice des barres de PRF permet d'atteindre des performances mécaniques très 
élevées, et son rôle dans la durabilité de ce produit est essentiel. Au niveau de la résistance 
chimique des matériaux composites de PRF, la résine protège les fibres contre l'attaque des 
ions nocifs provenant de l'environnement et spécialement les ions OH' de la solution 
interstitielle du béton. C'est pourquoi les résines de type vinylester sont habituellement 
utilisées pour les applications du génie civil vu leur bonne résistance chimique (Robert et coll. 
2009a). 
Afin de tenir compte de la diminution des performances des barres de PRF à long terme, les 
codes et guides de calcul nord-américains fournissent des facteurs de réduction de la résistance 
tenant compte des conditions environnementales et incertitudes sur ces matériaux. En 
laboratoire, des essais de vieillissement accélérés sur des barres de PRF sont effectués afin 
d'en évaluer les propriétés mécaniques après plusieurs années de service. Robert et coll. 
(2009b) ont conclu à la suite de vieillissements accélérés en eau tempérée de barres de PRFV 
enrobées de béton que la perte des propriétés mécaniques en traction ne devrait pas dépasser 
25% après 200 ans d'utilisation, garantissant ainsi une résistance à long terme largement 
supérieure aux résistances de conception utilisées par les principaux codes de conception 
nord-américain vigueur. Pour sa part, Montaigu et coll. (2011), ont démontré que la durabilité 
de barres pultrudées de PRFV n'était pas significativement affectée par des vieillissements par 
immersion complète dans l'eau, en solutions de CaOH2, CaCk et NaOH stimulant le pH du 
béton. 
Ces résultats semblent corroborer ceux recueillis sur le terrain par Mufti et coll. (2005) qui 
démontrent qu'après près de 10 ans d'utilisation, aucun changement physique ou 
microstructural n'est survenu sur des barres de PRFV utilisées dans la construction de 
différents ouvrages au Canada. Ces résultats sont aussi confirmés par une étude menée par le 
groupe de recherche du professeur Benmokrane où la durabilité des barres de PRF d'un 
stationnement étagé a été investiguée (El-Gamal et coll. 2009). Des analyses microstructurales 
et chimiques ont été effectuées sur des échantillons de barres de PRFC afin de qualifier et de 
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quantifier la dégradation de ces barres. Après huit ans de service dans des conditions 
environnementales difficiles, les barres de PRPC n'avaient démontré aucune diminution de la 
résistance à la traction et de la rigidité. De plus, ces barres ne présentaient aucun signe de 
dégradation physique et chimique. Dans cette même étude, quatre sections de dalle d'une 
dimension de 3,0 m x 1,0 m x 0,2 m ont été prélevées. Des essais de flexion ont été effectués 
sur ces sections de dalle. Les résultats ont démontré que les dalles prélevées n'avaient subi 
aucune perte au niveau des performances. 
Robert et Benmokrane (2010a) ont démontré que la résistance à l'arrachement est légèrement 
affectée par les conditionnements par immersion dans l'eau à haute température de barres 
enrobées de béton. Il a été montré par analyse microstructurale que les interfaces entre le béton 
et le revêtement sablé ainsi qu'entre le revêtement sablé et les barres de PRFV n'étaient 
cependant pas affectées. La résistance aux températures extrêmes et aux cycles de gel/dégel a 
aussi été largement étudiée. Shao et Kouadio (2002) ont démontré l'excellente résistance aux 
cycles de gel/dégel d'échantillons provenant de plaques de PRFV pultrudées. Les auteurs 
n'ont observé aucun changement notable des propriétés en traction des composites de PRF 
secs ou saturés en humidité soumis à 564 cycles thermique entre 4,4 et -17,2 °C. Mashima et 
Iwamoto (1993) ont pour leur part démontré que la résistance à l'arrachement des barres de 
PRFV et PRFC n'était pas influencée par les cycles de gel/dégel. Il a aussi été démontré par 
Robert et Benmokrane (2010b) que pour les températures rencontrées dans les régions 
nordiques comme celles du Canada (températures allant de -40 à 50 °C) que le comportement 
mécanique des barres de PRFV n'était pas affecté dans cette gamme de températures. 
En somme, la durabilité de barre de PRF et des structures armées de PRF en service a fait 
l'objet de nombreuses études. Ces études ont démontré une excellente durabilité de ces barres 
et structures même dans des environnements très agressifs. 
2.2.4 Normes, guides et manuels 
Suite à de nombreuses études et publications faites au cours des dernières décennies, 
l'utilisation des armatures de PRF fait maintenant l'objet de plusieurs codes de calcul 
canadiens et internationaux. Les normes, guides, manuels de calcul et autres documents 
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importants traitant de l'armature de PRF comme renforcement interne pour les structures de 
béton sont présentés au tableau 2.2. Ces normes de conception sont basées sur la philosophie 
de conception aux états limites. Cette méthode consiste à concevoir une structure afin que 
celle-ci répondre aux états limites de service et ultime. Dans la grande majorité des cas, la 
conception des structures en béton armé d'acier est gouvernée par l'état limite ultime. 
Toutefois, les structures en béton armé de PRF sont généralement gouvernées par l'état limite 
de service. En effet, les importants écarts entre les propriétés mécaniques des matériaux de 
PRF et l'acier sont responsables de cette différence. Par exemple, le module d'élasticité des 
armatures de PRF est généralement beaucoup plus faible que celui de l'acier, ce qui entraîne 
une augmentation des flèches et de l'ouverture des fissures. De plus, la nature élastique 
jusqu'à la rupture des armatures de PRF conduit à concevoir des éléments sur-armés vu la 
faible ductilité des éléments lors d'une rupture par épuisement de l'armature. 
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Tableau 2.2 : Normes, guide et manuel portant sur les armatures de PRF 
Manuel/Normes Description 
CAN/CSA S806-02 (CSA 2002) 
Norme canadienne portant sur la conception 
d'éléments structuraux armés de PRF dans les 
bâtiments, (première édition) 
CAN/CSA S6-06 (CSA 2006) 
Une partie du chapitre 16 du Code canadien sur le 
calcul des ponts routiers porte sur l'utilisation des 
armatures de PRF dans les ponts routiers. 
Supplément de la norme CSA S6-06 dont plusieurs 
CAN/CSA S6S1-10 (CSA 2010b) changements portent sur l'utilisation des armatures de 
PRF. 
CAN/CSA S807-10 (CSA 2010c) Spécification et certification des armatures en PRF et du contrôle de qualité. 
ACI 440.1R-06 (ACI 2006) Norme américaine portant sur la conception d'éléments structuraux armés de PRF. 
ACI 440.5-08 (ACI 2008a) Norme portant sur l'utilisation des armatures dans des 
structures de béton armé. 
ACI 440.6-08 (ACI 2008b) Spécification et certification des armatures en PRF et du contrôle de qualité. 
CNR-DT 203/2006 (CNR 2006) Guide italien portant sur la conception d'éléments 
structuraux armés de PRF. 
fib TG 9.3 (CEB 2006) 
Rapport technique européen sur la conception et 
l'utilisation des armatures de PRF dans les structures 
en béton armé. 
JSCE Recommandations 
(JSCE 1997) 
Guide japonais portant sur la conception d'éléments 
structuraux armés de PRF. 
Manuel de calcul No.3 (ISIS 2007) Manuel de conception pour les structures armées de PRF. 
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2.3 Systèmes structuraux des dalles de stationnements étagés 
Les dalles des stationnements étagés peuvent être construites selon plusieurs types d'éléments 
structuraux. Par exemple, l'armature principale des dalles de béton peut être dans une seule ou 
dans les deux directions, les dalles peuvent être supportées ou non par des poutres et elles 
peuvent être construites avec ou sans ressaut {drop panels). La figure 2.6 illustre différents 
types de dalles structurales utilisées dans les stationnements étagés. Cependant, la grande 
majorité des stationnements étagés sont construits sous forme de dalles planes 
bidirectionnelles sans ressaut (Figure 2.6 a)). Ce type de dalle à plusieurs avantages tels que de 
réduire la hauteur des étages, d'être rapide d'exécution à cause de sa simplicité de construction 
et d'être peu coûteux. Dans plusieurs cas, l'utilisation d'une dalle plane bidirectionnelle sans 
ressaut est requise afin de respecter des contraintes d'esthétique ou de fonctionnalités. 
i m m K , m rh K 
a) b) c) 
Figure 2.6 : Différents types de dalles structurales 
a) dalle plane bidirectionnelle sans ressaut; b) dalle plane bidirectionnelle avec ressaut; 
c) dalle unidirectionnelle avec poutres 
2.4 Mode de rupture et mécanisme de résistance 
La résistance au poinçonnement est un aspect primordial dans la conception des dalles 
bidirectionnelles. Au niveau des colonnes ou sous une importante charge concentrée, la dalle 
est sujette à de fortes concentrations d'efforts tranchants. La distribution de ces efforts 
tranchants est de forme hyperbolique et est maximale au nu de la colonne (Favre et coll. 
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1997). La figure 2.7 présente la distribution des efforts de cisaillement près d'une colonne. 
Conséquemment, lorsque les efforts appliqués excèdent la résistance au poinçonnement, une 
rupture se produit inévitablement. Cette rupture peut se produire soit au nu de la colonne ou 
bien à la fin d'un ressaut selon un angle variant entre 20 et 45 degrés. La figure 2.8 illustre la 
rupture par poinçonnement d'une dalle bidirectionnelle. Les efforts tranchants causant le 
poinçonnement sont accompagnés d'efforts de flexion. Ainsi, des ruptures dites par 
flexion-poinçonnement peuvent être présentes dans certains cas. Ce terme signifie que le mode 
de rupture final est par poinçonnement, mais que l'origine de la rupture est la flexion (Stein et 
coll. 2007). Ce terme est utilisé essentiellement dans les dalles armées d'acier. La grande 
ductilité observée, lors de rupture en flexion des dalles armées d'acier, engendre de larges 
déformations (plastification des armatures) entraînant un deuxième mode de rupture par 
poinçonnement. Conséquemment, les dalles ayant un faible taux d'armature (moins de 1 %) 
sont susceptibles d'avoir une rupture par flexion-poinçonnement. 
/ 
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Figure 2.7 : Distribution des efforts de cisaillement près d'une colonne (Favre et coll. 1997) 
17 
TT 
RUPTURES 
POTENTIELLES 
V 
Figure 2.8 : Rupture par poinçonnement d'une dalle bidirectionnelle 
Le terme le plus utilisé pour qualifier une rupture par poinçonnement est sans aucun doute le 
mot fragile. Effectivement, qu'il s'agisse d'armature d'acier ou de PRF, le poinçonnement des 
dalles bidirectionnelles se produit avec une très faible déformabilité et avec peu ou pas de 
signes précurseurs. Toutefois, lorsque des armatures de poinçonnement sont utilisées, les 
dalles bidirectionnelles montrent beaucoup plus de ductilité. Ces armatures peuvent être de 
différentes formes et arrangements. Néanmoins, les armatures de poinçonnement de type stud 
rail sont couramment utilisées puisque leur mise en place est simple et rapide. Ce type 
d'armature comprend des goujons soudés à une plaque d'acier, le tout est coulé dans la dalle 
de béton près de la colonne. Ainsi, les armatures reprennent les efforts de traction dans la dalle 
de façon analogue aux étriers d'une poutre ce qui permet d'augmenter grandement la 
résistance au poinçonnement. La figure 2.9 illustre des armatures de poinçonnement de type 
stud rail installées près d'une colonne. 
Il est commun d'avoir recours à différents moyens afin d'augmenter la résistance au 
poinçonnement des dalles bidirectionnelles de grande portée. Outre les armatures de 
poinçonnement, l'ajout d'un ressaut au niveau de la colonne permet d'augmenter efficacement 
la résistance au poinçonnement. La figure 2.10 illustre différentes géométries de ressauts 
pouvant être utilisées. L'aspect esthétique, la hauteur libre de l'étage au niveau des colonnes et 
les coûts supplémentaires reliés aux coffrages constituent généralement les contraintes 
associées à ce type de connexion. 
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ARMATURE DE 
TYPE STUD RAIL 
Figure 2.9 : Armatures de poinçonnement de type stud rail 
HYPERBOLIQUE ÉPAISSEUR 
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CONIQUE 
DOUBLE 
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SIMPLE 
Figure 2.10 : Géométries possibles de ressauts de dalles bidirectionnelles 
Une rupture locale par poinçonnement au niveau d'une colonne engendre des efforts 
supplémentaires considérables aux jonctions dalle-colonne adjacentes ce qui se traduit 
généralement par l'effondrement d'une grande surface de la dalle. De plus, le poids 
supplémentaire de cet effondrement sur une dalle de niveau inférieur ainsi que la force 
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d'impact créée peuvent mener à un mécanisme de rupture progressif. Afin d'éviter ce type de 
ruine, des armatures d'intégrité placées dans la zone en compression de la dalle doivent être 
installées. Contrairement aux armatures en tension, ces armatures ne sont pas arrachées lors du 
poinçonnement et permettent ainsi de reprendre les efforts dus au poids de la dalle par traction 
directe des armatures et éviter l'effondrement de la dalle (Favre et coll. 1997). 
De façon similaire aux poutres, la résistance au poinçonnement d'une dalle sans armature de 
poinçonnement est reliée à différents mécanismes complexes de résistance. À cause de la 
flexion, le béton non fissuré en compression de la dalle reprend une partie des efforts 
tranchants. Dans la section fissurée, l'engrenure des granulats le long de la fissure permet de 
résister aux efforts de cisaillement. Dans ce contexte, la friction entre les granulats est 
influencée, entre autres, par la granulométrie des granulats ainsi que par l'ouverture des 
fissures. Contrairement aux poutres, la résistance au poinçonnement des dalles 
bidirectionnelles n'est pas influencée par l'effet goujon. Effectivement, l'effet goujon ne peut 
pas se développer dans l'armature en tension par l'absence de déplacement vertical au droit de 
la fissure. De plus, puisqu'aucune fissure ne traverse l'armature dans la zone de compression 
avant la rupture, l'effet goujon ne peut se développer. 
2.5 Revue de littérature : Poinçonnement des dalles armées de PRF 
2.5.1 Matthys et Taerwe (2000) 
Au cours du projet de recherche mené par Matthys et Taerwe (2000), la capacité en 
poinçonnement de 17 dalles bidirectionnelles a été testée. Une charge ponctuelle était 
appliquée au centre de la dalle, c'est-à-dire à l'emplacement potentiel d'une colonne. Huit 
supports disposés sur le périmètre de la dalle maintenaient le spécimen en place. Le périmètre 
de la dalle était libre en rotation. Le tableau 2.3 présente un résumé des caractéristiques des 
spécimens testés. 
Dans la fabrication des spécimens, deux principaux types d'armature ont été utilisés soit des 
armatures sous forme de grilles ou de barres. Les armatures des deux types testées étaient 
uniformément distribuées dans la dalle des spécimens. Ces deux types de renforcement ont des 
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caractéristiques d'adhérence très différentes. Le renforcement sous forme de barres a une 
bonne adhérence sur toute la longueur de celles-ci tandis que les grilles n'ont presque aucune 
adhérence sur l'ensemble de la longueur de la membrure. L'adhérence des grilles est obtenue 
en appuyant les membrures transversales de la grille sur le béton. Les dalles testées armées de 
grilles avaient un réseau de fissuration différent de celles armées de barres. Les dalles 
renforcées de grilles de PRP avaient des fissures apparaissant soudainement sur toute la 
profondeur de la dalle et le long des renforcements. Ces fissures étaient dues à un glissement 
excessif du renforcement. À l'opposé, les spécimens armés de barres avaient une fissuration 
plus dispersée et moins profonde. De plus, des fissures circonférentielles ont été rapportées sur 
ces spécimens. Toutefois, un glissement de l'armature a été remarqué pour tous les spécimens 
testés. 
A la rupture, les fissures formaient un cône près de la colonne. L'angle des fissures variait 
entre 21 et 42 degrés. Une forte interaction entre les résistances des dalles en flexion et au 
poinçonnement a été observée. De plus, les dalles armées de PRF ont démontré des résistances 
au poinçonnement ainsi que des rigidités post-fissuration moins élevées comparativement aux 
dalles armées d'acier ayant un taux d'armature semblable. Toutefois, en augmentant le taux 
d'armature ou l'épaisseur de la dalle, un comportement semblable à celui des spécimens de 
référence a été observé. 
Tableau 2.3 : Caractéristiques des spécimens testés par Matthys et Taerwe (2000) 
Nombre de spécimens 17 
Dimension des spécimens 1,0 m x 1,0 m 
Épaisseur de la dalle 120 ou 150 mm 
Type de renforcement -Grille de PRFC 
-Barres de PRFC 
-Hybride : grille de PRFV et PRFC 
-Acier (spécimens de référence) 
Taux de renforcement 0,27% à 3,76% 
fc 32-42 MPa (16 spécimens) 
118 MPa (1 spécimen) 
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2.5.2 El-Ghandour et coll. (2003) 
À l'opposé des essais effectués par Matthys et Taerwe, El-Ghandour et coll. (2003) ont utilisé 
un montage d'essais comprenant huit vérins hydrauliques au périmètre de la dalle et un seul 
support à son centre. Toutefois, considérant la troisième loi de Newton, ces deux montages 
sont équivalents au niveau de l'application de la charge. Le tableau 2.4 présente un résumé des 
caractéristiques des spécimens testés. 
Les taux d'armature utilisés dans cette étude sont très faibles comparativement aux spécimens 
testés dans l'étude présentée précédemment. Les dalles bidirectionnelles ayant un taux de 
renforcement de 0,15 % et 0,18 % ont rupturé par fendage du béton et non par poinçonnement. 
Toutefois, les spécimens ayant un taux d'armature supérieur, ayant conséquemment des 
armatures plus rapprochées, ont rupturé par poinçonnement. L'utilisation d'armature de 
poinçonnement en polymères renforcés de fibres de carbone (PRFC) n'a pas permis d'obtenir 
une rupture par poinçonnement ductile. Ainsi, la redistribution des efforts n'a pas été possible 
due à la nature élastique jusqu'à la rupture du matériau. 
Tableau 2.4 : Caractéristiques des spécimens testés par El-Ghandour et coll. (2003) 
Nombre de spécimens 8 
Dimension des spécimens 2,0 m x 2,0 m 
Épaisseur de la dalle 175 mm 
Type de renforcement -Barres de PRFC 
-Barres de PRFV 
-Armature de poinçonnement en PRFC 
Taux de renforcement 0,15% à 0,38% 
30-47 MPa 
2.5.3 Ospina et coll. (2003) 
Ospina et coll. (2003) ont testé quatre dalles bidirectionnelles selon un montage semblable à 
El-Ghandour et coll. Le tableau 2.5 présente un résumé des caractéristiques des spécimens 
testés. 
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Les armatures d'acier de la dalle de référence ont été pliées afin d'éviter une rupture par perte 
d'adhérence telle qu'observée dans les études précédemment citées. Quant aux deux dalles 
armées de barres de PRFV, des manchons d'aluminium comprenant des plaques d'acier ont 
été utilisés afin d'éliminer tout glissement. Les manchons ont été installés à l'aide d'époxy. 
Aucune modification concernant l'adhérence n'a été apportée à la dalle renforcée de grille de 
PRPV. Les trois spécimens armés de barres ont rupturé par poinçonnement typique de la dalle 
au moment où la charge appliquée était maximale. Toutefois, le spécimen armé de grille de 
PRPV a montré une rupture beaucoup plus ductile. Lorsque la charge maximale fut obtenue, le 
spécimen montrait une résistance résiduelle très importante. Par la suite, la perte de résistance 
était très graduelle. Les importantes différences d'adhérence entre les deux types de 
renforcement expliquent la différence de comportement. 
Tableau 2.5 : Caractéristiques des spécimens testés par Ospina et coll. (2003) 
Nombre de spécimens 4 
Dimension des spécimens 2,15 mx2,15 m 
Épaisseur de la dalle 155 mm 
Type de renforcement -Barres de PRPV 
-Grille de PRFV 
-Acier (spécimens de référence) 
Taux de renforcement 0,73% à 1,46% 
fc 30-38 MPa 
2.5.4 Hussein et coll. (2004) 
Hussein et coll. (2004) ont testé quatre dalles bidirectionnelles dont les détails sont présentés 
au tableau 2.6. Pour ces essais de poinçonnement, les dalles étaient simplement appuyées sur 
tout le périmètre. Ensuite, une charge au centre de la dalle était appliquée de façon 
incrémentale afin de faire un suivi des fissures. 
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Comme démontré dans les études précédentes, une augmentation du taux d'armature a 
entraîné une augmentation de la résistance au poinçonnement. Toutefois, en regard de leurs 
résultats, les auteurs affirment que cette augmentation n'est pas significative et qu'une 
augmentation de la résistance en compression du béton ou de la profondeur de la dalle sont des 
avenues plus intéressantes afin d'augmenter la résistance au poinçonnement de la dalle. De 
plus, le profil des déformations dans l'armature de la dalle montre que les déformations sont 
inversement proportionnelles à la distance de la jauge par rapport au centre de la dalle. Ces 
résultats sont en opposition avec ceux d'Ospina et coll. (2003) où un profil des déformations 
constant le long des armatures avait été rapporté. 
Tableau 2.6 : Caractéristiques des spécimens testés par Hussein et coll. (2004) 
Nombre de spécimens 4 
Dimension des spécimens 1,9 m x 1,9 m 
Épaisseur de la dalle 150 mm 
Type de renforcement -Barres de PRFV 
Taux de renforcement 0,95% à 1,67% 
fc 26-40 MPa 
2.5.5 Zhang et coll. (2005) 
L'objectif de cette étude était de déterminer l'influence d'un béton à hautes performances sur 
le poinçonnement de dalle armée de PRFV. Dans cette étude, les auteurs ont testé une dalle 
armée de PRFV ayant un béton d'une résistance à la compression de 71 MPa. Les résultats 
sont comparés avec ceux obtenus en testant deux spécimens ayant un béton d'une résistance 
de 28 et 35 MPa. Le tableau 2.7 présente un résumé des caractéristiques des spécimens testés. 
Les auteurs de cette étude indiquent que la rigidité des dalles armées de PRFV après 
fissuration est différente de la dalle de référence armée d'acier. La rigidité de la dalle de 
référence comprend deux phases soit la rigidité avant fissuration et post-fissuration où la 
rigidité de la dalle est constante tout au long de la phase. Dans le cas des dalles armées de 
PRFV, les auteurs indiquent que la rigidité des dalles est définie en trois phases. Tout comme 
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la dalle de référence, la première phase de la dalle est dans le domaine élastique jusqu'à la 
fissuration, Toutefois, la deuxième phase des dalles de PRFV en est une de transition où la 
rigidité de la dalle diminue progressivement jusqu'à une stabilité. Dans la troisième phase, la 
rigidité de la dalle reste constante jusqu'à la rupture de la dalle. L'utilisation d'un béton haute 
performance a permis d'augmenter de façon importante la résistance au poinçonnement de la 
dalle. Toutefois, la résistance a augmenté dans des proportions bien en dessous d'un facteur 
équivalent à la racine carrée de la résistance en compression du béton comme présenté dans 
plusieurs normes. De plus, la résistance en compression plus élevée du béton du spécimen n'a 
pas permis d'augmenter significativement la rigidité post-fissuration de la dalle. 
Tableau 2.7 : Caractéristiques des spécimens testés par Zang et coll. (2005) 
Nombre de spécimens 2 
Dimension des spécimens 1,9 m x 1,9 m 
Épaisseur de la dalle 150 mm 
Type de renforcement -Barres de PRFV 
-Acier (spécimens de référence) 
Taux de renforcement 1,10% à 1,18% 
fc 28 MPa (1 spécimen) 
71 MPa (1 spécimen) 
2.5.6 El-Gamal et coll. (2005a) 
Contrairement aux essais mentionnés précédemment, lors de cette étude deux des quatre 
bordures des dalles testées en poinçonnement étaient restreintes d'un point de vue rotationnel. 
Les spécimens représentaient une dalle de pont où deux côtés étaient appuyés sur des poutres 
d'acier. Des boulons, simulant les goujons de la dalle, empêchaient la rotation des dalles au 
niveau des appuis. Une charge concentrée de 600 mm x 250 mm représentant l'empreinte d'un 
camion CL-625 était appliquée jusqu'à la rupture du spécimen. Le tableau 2.8 présente un 
résumé des caractéristiques des spécimens testés. 
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Des barres de PRP utilisé avaient un revêtement sablé. Contrairement à la dalle de référence 
armée d'acier; les dalles armées de PRF présentaient plus de fissures, mais de moins grande 
ouverture. Cette différence est attribuable aux différentes propriétés d'adhérence des deux 
armatures. Tous les spécimens testés ont rupturé par poinçonnement. La surface de rupture sur 
le dessus des dalles (lieu de l'application de la charge) était de forme elliptique tandis qu'elles 
étaient de forme circulaire pour le dessous de la dalle. Les résistances des dalles au 
poinçonnement ont excédé plus de trois fois la charge ultime de design du Code canadien sur 
le calcul des ponts routiers (CSA 2006). Toutefois, afin d'atteindre ces résistances, un taux 
d'armature supérieur à celui de la dalle de référence a été utilisé. 
Tableau 2.8 : Caractéristiques des spécimens testés par El-Gamal et coll. (2005a) 
Nombre de spécimens 6 
Dimension des spécimens 3,0 m x 2,5 m 
Épaisseur de la dalle 200 mm 
Type de renforcement -Barres de PRFV 
-Barres de PRFC 
-Acier (spécimens de référence) 
Taux de renforcement 0,3 % à 2,0 % 
fc 44-50 MPa 
2.5.7 Lee et coll. (2009) 
Dans cette étude, un total de six dalles a été testé en poinçonnement. Les paramètres utilisés 
dans cette étude sont le type de renforcement (PRFV ou acier), la concentration des armatures 
près de la colonne et l'utilisation de béton fibré. Le tableau 2.9 présente un résumé des 
caractéristiques des spécimens testés. 
La concentration des armatures a été effectuée dans une zone équivalente à 1,5 fois l'épaisseur 
de la dalle de chaque côté de la face de la colonne. Afin d'étudier l'effet de la concentration 
des armatures, des dalles homologues avec une armature uniformément distribuée sur la 
largeur de la dalle ont été testées. Les spécimens avec ou sans armature concentrée dans la 
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zone immédiate de la colonne avaient une quantité d'armature totale identique. De plus, 0,5 % 
de fibre d'acier par volume de béton a été utilisé près de la colonne d'un spécimen. La 
résistance au poinçonnement des dalles armées de PRFV a été en moyenne 24 % inférieure à 
celle des dalles de référence armées d'acier ayant un même taux d'armature. L'utilisation 
d'armature concentrée dans la zone de la colonne, a entraîné une augmentation entre 5 % et 
11 % de la résistance au poinçonnement. Toutefois, une concentration excessive dans cette 
zone est inefficace. De plus, une distribution concentrée près de la colonne a permis 
d'augmenter la rigidité post-fissuration, une distribution plus uniforme des déformations dans 
les armatures ainsi qu'un meilleur contrôle de la fissuration. L'utilisation d'un béton avec 
0,5 % de fibre a permis d'augmenter de 33 % la résistance au poinçonnement 
comparativement à la dalle homologue sans béton fibré. La rigidité post-fissuration de la dalle 
n'a cependant pas été affectée par l'ajout de fibre dans le béton. Par contre, la présence de 
béton fibré a permis un excellent contrôle de la fissuration près de la colonne. 
Tableau 2.9 : Caractéristiques des spécimens testés par Lee et coll. (2009) 
Nombre de spécimens 6 
Dimension des spécimens 2,3 m x 2,3 m 
Épaisseur de la dalle 150 mm 
Type de renforcement -Barres de PRFV 
-Acier (spécimens de référence) 
Taux de renforcement 1,18% à 3,0% 
fc 36 MPa 
2.6 Équations prédisant le poinçonnement 
2.6.1 Dalles bidirectionnelles armées d'acier 
Au Canada, le dimensionnement des éléments structuraux dans les bâtiments en béton armé 
d'acier doit se conformer à la norme canadienne CSA A23.3-04 (CSA 2004). Dans cette 
norme, la résistance au poinçonnement est égale à la plus petite valeur des équations 2.1 à 2.3. 
Afin de faciliter les comparaisons entre les équations des différentes normes et celles 
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proposées dans la littérature, la résistance au poinçonnement est présentée sous forme 
nominale. Toutefois, lors de la conception les coefficients de tenue doivent être appliqués à la 
résistance au poinçonnement. 
K = (l + jjr) ' 0»19 • X • -JJÏ • b0.Qtsci ' d Équation 2.1 
Vc = + 0,19) • X • yffï • b0.Q5d • d Équation 2.2 
Vc = 0,38 • X • • bo.05d • d Équation 2.3 
où Vc est la résistance au poinçonnement nominal, fic est un ratio des dimensions de la 
colonne ou de la zone de réaction; la dimension la plus élevée sur la plus petite, X est un 
facteur pour les bétons légers (X=l pour les bétons de densité normale), f'c est la résistance en 
compression du béton (MPa), bo:o,sd est le périmètre critique à une distance de 0,5d de la face 
de la colonne (mm), d est la hauteur effective de l'armature (mm), et as est un facteur pour 
ajuster les dimensions du support (4, 3 et 2 respectivement pour une colonne intérieure, 
d'extrémité et de coin). Des équations 2.1 à 2.3, la valeur de la racine carrée de la résistance en 
compression du béton ne doit pas excéder 8 MPa. De plus, lorsque la hauteur effective du 
renforcement excède 300 mm, la résistance au poinçonnement doit être réduite par un facteur 
d'échelle. La résistance doit être multipliée par le facteur d'échelle calculé selon l'équation 
2.4. 
1300/(1000 + d) Équation 2.4 
Lorsqu'il s'agit d'une colonne intérieure de dimension carrée, comme c'est le cas pour le 
présent projet de recherche, l'équation 2.3 gouverne toujours le dimensionnement. Ainsi, 
seules les équations prédisant le poinçonnement d'une colonne intérieure et carrée sont 
présentées dans les sections suivantes. Dans la norme américaine ACI 318-08 (ACI 2008), la 
résistance au poinçonnement des dalles bidirectionnelles armées d'acier est calculée selon 
l'équation 2.5 (unités métriques). 
Vc = 0,33 • X • <J~f£ • b0.0 5d • d Équation 2.5 
Il est possible de constater que celle-ci est très similaire à l'équation prescrite par la norme 
canadienne. La grande similarité de ces deux normes est due au fait que celles-ci sont basées 
sur les travaux de Moe (1961). Toutefois, la norme britannique BS 8110 (1997), comme la 
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plupart des importants codes européens, présente d'importantes différences avec les normes 
nord-américaines et ceux basés sur celles-ci. Ainsi, la résistance nominale prédite par la norme 
BS 8110 est calculée selon l'équation 2.6. 
où p est le taux d'armature,^* est est la résistance caractéristique d'un cube de béton dont la 
relation est fCk - f'c - 1,60 MPa (Gardner 2005), ô0>i,5d est le périmètre critique à une distance 
de l,5d de la face de la colonne et les autres variables étant définies comme précédemment. 
Les équations prédisant le poinçonnement des dalles armées d'acier provenant des principales 
normes européennes utilisent la racine cubique de la résistance en compression du béton tandis 
que les normes nord-américaines utilisent la racine carrée. Toutefois, dans l'analyse de 
nombreuses dalles bidirectionnelles armées acier, Mitchell et coll. (2005) ont conclu qu'il n'y 
a pas de certitude à savoir si des normalisations par la racine cubique ou carrée de la résistance 
en compression du béton donnent de meilleurs résultats. Par contre, les résultats démontrent 
qu'une normalisation par la racine cubique tend à donner des résultats plus sécuritaires. Une 
deuxième différence importante est que les codes européens calculent le périmètre critique à 
une distance de l,5d ou plus de la face de la colonne contrairement à 0,5d pour les codes nord-
américains. De plus, le taux de renforcement est également un paramètre utilisé dans les codes 
européens contrairement aux codes nord-américains présentement en vigueur. D'ailleurs, dans 
l'analyse de nombreux essais par poinçonnement, Dilger et coll. (2005) conclurent que le taux 
d'armature a un important effet sur la résistance au poinçonnement. Par exemple, une 
augmentation de 63 % de la contrainte à la rupture a été observée en augmentant le taux 
d'armature de 0,6 % à 2,4 % lors d'essais sur des dalles armées d'acier d'une épaisseur de 
150 mm. 
2.6.2 Dalles bidirectionnelles armées de PRF 
Contrairement aux dalles bidirectionnelles armées d'acier, la résistance au poinçonnement des 
dalles bidirectionnelles armées de PRF peut être prédite par très peu d'équations présentes 
dans des normes. À ce jour, seules les normes ACI 440.l.R (AC1 2006) et JSCE (1997) 
contiennent des équations prédisant le poinçonnement des dalles armées de PRF. Une équation 
Équation 2.6 
29 
a été proposée dans l'ébauche de la prochaine édition de la norme CAN/CSA S806 (CSA 
2010a) qui sera publiée sous peu . Dans la littérature, quelques chercheurs ayant procédé à des 
essais de poinçonnement de dalles bidirectionnelles armées de PRF ont proposé des équations. 
Ces équations sont des modifications des normes de béton armé d'acier afin de tenir compte 
des propriétés mécaniques différentes des armatures en PRF. 
L'équation de la norme ACI 440.1 .R est une modification de la norme ACI-318 (ACI 2008) et 
la résistance au poinçonnement est calculée selon l'équation 2.7. 
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K = g - 4Tc ' b0lo,5d -k'd Équation 2.7 
Le facteur k de l'équation 2.7 est un ratio entre la hauteur de l'axe neutre et la hauteur 
effective de l'armature et est calculé selon l'équation 2.8. 
*  =  J ( P p r f n p r f ) 2  + 2 Pp r fnp r f  -  Pp r f n p r f  Équation 2.8 
où pprf est le taux d'armature de PRF et nprf est le ratio entre les modules d'élasticité des 
armatures de PRF et du béton. De plus, le module de Young du béton est égal à 4750(/'c)0,5 
dans cette équation. Une deuxième équation prédisant le poinçonnement des dalles 
bidirectionnelles armées de PRF est celle de la Japan Society of Civil Engineers (JSCE 1997). 
La résistance au poinçonnement prédite par la norme JSCE est calculée selon les équations 2.9 
à 2.13. 
v c  = Pd '  Pp '  Pr  '  fpcd  '  b 0 , o , s d  '  d  Équation 2.9 
où 
Pd = (lQOO/d)1/4 < 1,5 Équation 2.10 
1 
Pd = (100P p r f  E p r f  / E sy < 1,5 Equation 2.11 
Pr  =  1 + 1/(0,25 u /d )  Équation 2.12 
f pcd  =  Q>2yf f c  ^ 1>2 Équation 2.13 
où est le module d'élasticité du renforcement en PRF (MPa), Es est le module de Young 
de l'acier pris comme étant 200 000 MPa et u est le périmètre de la section chargée (mm). 
Comme mentionné précédemment, dans la première édition de la norme CAN/CSA S806 
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(CSA 2002), aucune équation prédisant le poinçonnement n'était présente. Cependant, une 
équation est présentée dans l'ébauche de la nouvelle version de cette norme. Cette dernière est 
une adaptation de l'équation de la norme CAN/CSA A23.3 (CSA 2004). De plus, l'équation 
proposée a été développée dans une approche afin de faciliter la transition entre la conception 
des structures en béton armé d'acier aux structures en béton armé de PRF pour les ingénieurs 
de la pratique. Conséquemment, cette équation présente une forme ainsi que des paramètres 
connus des ingénieurs canadiens. La résistance au poinçonnement prédite par ce modèle est 
calculée selon l'équation 2.14. 
En se basant sur des résultats expérimentaux sur des dalles en béton armé de PRF, El-
Ghandour et coll. (1999) ont proposé des modifications à la norme ACI 318-08. Les auteurs 
ont introduit un facteur (E^/Ej)1'3 afin de tenir compte de la rigidité plus faible des matériaux 
en PRF. La résistance au poinçonnement est calculée selon l'équation 2.15. 
De leur part, Matthys et Taerwe (2000) ont présenté une modification à l'équation du Comité 
Euro-International du béton (CEB 1985). La résistance au poinçonnement prédit par ce 
modèle est calculée selon l'équation 2.16. 
Par la suite, Ospina et coll. (2003) ont proposé une modification de l'équation 2.16. Ils 
trouvèrent qu'un facteur (Epr/fEs) donnait de meilleurs résultats quand l'équation comprenait la 
racine carrée plutôt qu'à la racine cubique du béton. De plus, ils enlevèrent les paramètres 
reliés au facteur d'échelle due aux manques de preuves expérimentales. Le modèle proposé 
par Ospina et coll. est présenté à l'équation 2.17. 
Finalement, El-Gamal et coll. (2005b) ont proposé de modifier l'équation de la norme 
ACI 318-08 par un facteur a. Les équations 2.18 et 2.19 permettent de calculer la résistance au 
poinçonnement des dalles bidirectionnelles armées de PRF. 
V c  = 0,06 • X • {E p r f  •  Ppr f  •  f c  )1/3 • bo:o,sd • d Équation 2.14 
Équation 2.15 
Équation 2.16 
Équation 2.17 
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où 
Vc = 0,33 • -JTc ' b0,o,sd 'd'à 
a = 0,5-0,prf-£pr/)I/3-(l + 8%o:0J 
Équation 2.18 
Équation 2.19 
Le tableau 2.10 résume les équations prédisant la résistance au poinçonnement des dalles 
armées de PRF. De ce tableau, il est possible de constater que la résistance au poinçonnement 
est reliée soit à la racine carrée ou cubique de la résistance en compression du béton. De plus, 
le périmètre critique est calculé soit à 0,5d ou l,5d de la face de la colonne. Ces importantes 
différences proviennent principalement de l'origine de l'équation (nord-américaine ou 
européenne) avant d'être adaptées pour les matériaux en PRF. Enfin, toutes les équations 
prédisant le poinçonnement des dalles bidirectionnelles armées de PRF utilisent le taux 
d'armature comme paramètre à l'exception de l'équation proposée par El-Ghandour et coll. 
(1999). Comme discuté précédemment, ce paramètre à un fort effet sur la résistance au 
poinçonnement. 
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Tableau 2.10 : Résumé des équations prédisant la résistance au poinçonnement des dalles 
armées de PRF 
Équations 
4 
Vc ~ g " VTe ' bo;0.Sd ' k ' d 
AC1 440.1R (2006) / 
k  —  J  ( P p r f K p r f )  +  2 P p r f n p r f  ~  P p r f n p r f  
Vc = Pd '  Pp '  Pr  '  fpcd  •  b0-,O.Sd ' d 
Pd~-= (1000/d)1/4 < 1, 5 
JSCE (1997) 
1 
(l00ppr^ Epr f  /E s f  < 1,5 
Pr ~ 1 + 1/(0,25 u /d )  
fpcd = 0,2# < 1,2 
CAN/CSA S806 ^c = 0,06 • A •  {Ep r f  1  Pp r f  • f c ) m  b0-,o,sd " d. 
El-Ghandour et coll. (1999) K = 
/J7 \ */3 
0,33 -JZ •».«. •d 
Matthys et Taerwe (2000) K = 
(lOO-p-%1 
.1/3 
• f<)  
b0-,l,5d " d 
Ospina et coll. (2003) vc = 2,77-{ppr f  
y 
E p r f  h  
B, j;l,5d ' d 
Vc = 0,33 '  y j f c  '  b O ;0 ,5d d • a 
El-Gamal et coll. (2005b) 1/3 
a  = 0,5 • (Ppr f  -  Epr f )  (l + 8d/b ) \ "o;0,5d/ 
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3 PROGRAMME EXPÉRIMENTAL 
3.1 Paramètres d'étude 
Dans le chapitre précédent, plusieurs paramètres influençant la résistance au poinçonnement 
des dalles armées de PRFV et d'acier ont été présentés. La plupart de ceux-ci sont considérés 
dans les normes de conception, mais quelques-uns ne sont pas pris en compte tel que 
l'utilisation de béton fibré et la concentration des armatures dans la région de la colonne. Les 
principaux paramètres influençant la résistance au poinçonnement des dalles bidirectionnelles 
sont : 
• La résistance du béton; 
• L'épaisseur de la dalle; 
• Les dimensions de la colonne; 
• Le type d'armature; 
• Le taux d'armature; 
• La présence d'armature de compression; 
• L'utilisation de béton fibré; 
• La concentration d'armatures dans la région de la colonne; 
• Les armatures de poinçonnement. 
Une approche expérimentale a été choisie comme orientation pour ce projet de recherche. Les 
paramètres d'étude retenus pour ce projet de recherche sont : (i) le type d'armature (acier ou 
PRFV), (ii) l'épaisseur de la dalle, (iii) les dimensions de la colonne, (iv) le taux d'armature et 
(v) la présence d'armature de compression. Un plan d'expérience composé de dix spécimens 
incluant les cinq paramètres mentionnés a été élaboré. 
3.2 Description des spécimens 
Les spécimens sont composés d'une dalle bidirectionnelle de 2,5 m x 2,5 m de largeur 
comprenant une colonne située au centre de celle-ci. La colonne se prolonge de 300 mm 
au-dessus et en dessous de la dalle. La figure 3.1 présente la géométrie et la configuration des 
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armatures des spécimens testés. Les spécimens représentent une dalle bidirectionnelle avec 
une colonne intérieure soumise à un chargement uniformément réparti sur le périmètre de la 
dalle sans moment débalancé. Puisqu'il n'y a pas de moment aux conditions frontière, les 
extrémités de la dalle peuvent être considérées comme des points d'inflexion d'une dalle 
continue. Ainsi, les dimensions du spécimen représentent une dalle d'une portée d'environ 
5,7 m sous charge uniformément répartie. 
COLONNE 300 x 300 mm 
OU 450 x 450 mm 
*  J f -
RECOUVREMENTfe 
50 mm 
,
30
0 
,
 
r 
oo
e 
DALLE 
_j r 200 OU 350 mm 
SECTION A-A 
2500 
ARMATURE INFÉRIEURE 
(COMPRESSION) 
ARI4ATURE SUPÉRIEURE 
(TENSION) 
ARMATURE SUPÉRIEURE 
(TENSION) 
VUE EN PLAN 
Figure 3.1 : Géométrie et configuration des armatures des spécimens testés 
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Deux types d'armature ont été utilisés dans la fabrication des spécimens soit des armatures 
d'acier ou de PRFV. Les résultats des prototypes armés de PRFV sont comparés aux 
prototypes de référence armés d'acier. Huit spécimens ont été armés d'armature de PRFV et 
deux spécimens ont été armés d'acier. Le détail des spécimens est présenté au tableau 3.1. Les 
spécimens ont été divisés en deux séries correspondant à l'épaisseur de la dalle. De ce fait, 
cinq spécimens dans chacune des séries forment le plan d'expérimentation. Les épaisseurs de 
dalle utilisées sont de 200 et 350 mm (série 200 et série 350). La valeur de 200 mm 
correspond à l'épaisseur d'une dalle bidirectionnelle couramment utilisée dans la pratique. 
Néanmoins, la résistance au poinçonnement des dalles doit parfois être augmentée afin de 
résister aux efforts déterminés lors de la conception. Dans ce cas, une surépaisseur appelée 
ressaut peut-être conçue afin d'en améliorer les performances. Ainsi, l'épaisseur de 350 mm 
retenue consiste en une dalle 200 mm ayant un ressaut de 150 mm. 
Tableau 3.1 : Détails des spécimens testés 
Spécimen 
Type 
de 
Renf. 
Épaisseur 
de la dalle, 
mm 
Renf. de 
tension P,% 
Dimension 
de la 
colonne, mm 
Renf. de 
compression 
V(0>7)20-45 PRFV 12 No.15 0,71 % 450 -
V(O,7)20-30C PRFV 12 No.15 0,71 % 300 4 No.25 
V(,,6)20-30 PRFV 200 18No.20 1,57% 300 -
V(,.6)20-45C PRFV 18No.20 1,57% 450 4 No.25 
A(i,7)20-30 Acier 18-20M 1,66% 300 -
V(o, 3)35-45 PRFV 12 No.15 0,33 % 450 -
V(O,3)35-30C PRFV 12 No. 15 0,33 % 300 4 No.25 
V(0,7)35-30 PRFV 350 18No.20 0,73 % 300 -
V(O,7)35-30C PRFV 18No.20 0,73 % 300 4 No.25 
A(o,8)35-30 Acier 18-20M 0,77 % 300 -
En ce qui concerne les dimensions de la colonne, deux largeurs ont été retenues. Chaque 
spécimen a été construit avec une colonne carrée de 300 ou 450 mm de côté. De plus, dans 
chaque série, les spécimens ont été fabriqués avec deux différentes quantités d'armatures (12 
barres No. 15 ou 18 barres No. 20) présentant un total de quatre taux de renforcement 
différent. Les taux de renforcement sont de 0,71 % et de 1,66 % pour les spécimens de la série 
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200 et de 0,33 % et 0,77 % pour les spécimens de la série 350. Au tableau 3.1, il est possible 
de constater que les spécimens de référence ont un taux d'armature légèrement plus élevé que 
les spécimens homologues armés de PRFV. Cette différence est attribuable à la différence 
d'aire de la section d'une barre d'acier et de PRPV. L'aire d'une barre d'acier 20M est de 
300 mm2 comparativement à 284 mm2 pour une barre de PRFV No. 20. Finalement, la 
présence d'armature d'intégrité, également appelée armature de compression, est le dernier 
paramètre étudié. Dans ce cas, les spécimens sont munis ou non de ses armatures placées dans 
la zone de compression du béton (dessous de la dalle). Le détail des spécimens, incluant le 
renforcement de la colonne, est présenté à l'annexe A. 
Le nom des spécimens a été attribué en fonction des caractéristiques propres de ces derniers. 
La première lettre du prototype signifie le type d'armature; la lettre A signifie que l'armature 
est en acier tandis que la lettre V indique que l'armature est en polymères renforcés de fibres 
de verre. Ensuite, le nombre en indice signifie le taux d'armature en pourcentage. Les deux 
derniers nombres indiquent respectivement l'épaisseur de la dalle et les dimensions de la 
colonne en centimètres. Finalement, la lettre C peut apparaître à la fin du nom du spécimen 
lorsque celui-ci comprend des armatures de compression. Par exemple, le spécimen 
V(o,7)20-30C est armé avec des armatures en PRFV avec un taux de renforcement d'environ 
0,7 %, le spécimen a une dalle de 20 cm d'épaisseur et une colonne carrée de 30 cm de 
largeur. De plus, ce spécimen contient des armatures de compression situées dans la partie 
inférieure de la dalle. Les figures 3.2 et 3.3 présentent des photos des spécimens lors de la 
construction. 
Dans les structures armées d'acier, le recouvrement de béton est un moyen important de 
protéger les armatures des attaques des ions de chlorure. Bien que les armatures de PRF ne 
puissent se corroder, un recouvrement de béton relativement élevé de 50 mm a été retenu pour 
les barres en compression et en tension de tous les spécimens. Dans les bâtiments, le 
recouvrement de béton des structures avec armatures internes de PRJ7 est essentiellement 
gouverné par la résistance au feu. Effectivement, la dégradation des performances mécaniques 
est très importante spécialement lorsque la température de transition vitreuse, Tg, de la barre 
est atteinte. Dans le cas des barres de PRFV, une température d'environ 325 degrés Celsius 
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réduit de 50 % la contrainte maximale de traction de la barre (Kodur et Wang 2005). Ainsi, 
dans le cas d'un incendie, le recouvrement de béton permet d'isoler thermiquement les barres 
et ainsi prolonger le temps de résistance de la dalle afin de se conformer au Code national du 
bâtiment (Commission canadienne des codes du bâtiment et de prévention des incendies 
2005). 
Figure 3.2 : Spécimens avant la coulée de béton 
Figure 3.3 : Spécimens pendant et après la coulée de béton 
3.3 Matériaux 
L'armature en PRFV utilisée est un produit fabriqué par la compagnie Pultrall inc., une 
entreprise québécoise de Thetford Mines. Cette armature est commercialisée sous la marque 
de commerce V-ROD. La figure 3.4 illustre les armatures de PRFV utilisées dans la 
fabrication des spécimens. Les diamètres No. 15, No. 20 et No.25 ont été utilisés dans ce 
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projet de recherche. Cette désignation, ainsi que l'aire nominale de la section, est conforme à 
la norme CAN/CSA S807-10 (CSA 2010c). Selon cette norme, les barres V-ROD No. 15 et 
No.20 utilisées sont classifiées de grade I et les barres No. 25 sont classifiées grade II. Cette 
appellation est reliée spécifiquement au module d'élasticité de la barre. Pour les armatures en 
PRFV, les barres de grade I, II et III doivent avoir respectivement un module d'élasticité 
minimum de 40, 50 et 60 GPa. Depuis peu, la compagnie Pultrall inc. produit une nouvelle 
génération de barre en PRFV. Ces nouveaux produits appelés HM pour high modulus ont un 
module d'élasticité d'environ 60 GPa et sont donc classés de grade III. 
Les propriétés des barres utilisées dans le présent projet de recherche sont présentées au 
tableau 3.2. De ce tableau, il est possible de constater que le module d'élasticité des barres 
varie entre 47,6 et 51,9 GPa. De plus, la contrainte de tension maximale garantie varie entre 
597 et 683 MPa. Ces barres ont un pourcentage de fibre par volume entre 77,8 % et 78,3 %. 
La résine utilisée dans la fabrication de ces barres est de type vinylester. De plus, ces barres 
sont recouvertes de grains de sable afin d'augmenter l'adhérence de ces barres au béton. Ainsi, 
le coefficient d'adhérence de ces barres est de 0,8 ce qui en fait des barres ayant une adhérence 
supérieure aux barres d'acier (coefficient d'adhérence de 1,0). Des armatures d'acier standard 
20M ont servi à la fabrication des spécimens de référence. 
Figure 3.4 : Armatures de PRFV utilisées dans la fabrication des spécimens 
Les prototypes ont été construits avec du béton de densité normale contenant de l'air entraîné 
variant entre 5 et 8 %. Des granulats d'un diamètre nominal de 20 mm ont été utilisés. Les 
tableaux 3.3 et 3.4 présentent les deux mélanges de béton utilisés lors de ce projet de 
recherche. Lors de la mise en place du béton, l'affaissement du béton était de 80 mm ± 
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30 mm. La résistance en compression du béton de chaque spécimen a été déterminée le même 
jour que l'essai de poinçonnement. Ces essais de compression ont été réalisés sur des cylindres 
de béton témoins de 150 x 300 mm gardés dans les mêmes conditions des spécimens. De plus, 
des essais par fendage ont également été réalisés sur des cylindres témoins. Les propriétés du 
béton de chaque spécimen sont présentées au tableau 3.5. De ce tableau, il est possible de 
constater que la résistance en compression du béton varie entre 38,6 et 48,6 MPa. Ces 
résistances en compression, tout comme les résistances obtenues par essais de fendage, 
représentent une moyenne de trois essais effectués. 
Tableau 3.2 : Propriétés des barres de PRFV 
Désignation Dia., 
mm 
Section, 
mm2 
Module 
d'élasticité, 
GPa 
Contrainte de 
tension 
ultime, MPa 
Contraite de 
tension 
garantie, 
MPa 
Déformation 
à la rupture, 
% 
No. 15 15,9 199 48,2 751 683 1,56 
No. 20 19,0 284 47,6 728 656 1,53 
No. 25 25,5 510 51,9 675 597 1,30 
Tableau 3.3 : Première formulation de béton2 
Ingrédient Quantité 
(kg) (L) 
Granulat 20 mm 646 238 
Granulat 10 mm 341 128 
Sable DJL 720 272 
Ciment - GUb-SF (HSF) 455 144 
Eau 172 172 
Additif Eucon 727 25 ml/100 kg -
Air - Extra 180 ml/100 kg -
Eucon Dx 200 ml/100 kg -
2 Formulation utilisé dans la fabrication des spécimens V(0,7)20-45, V(0I7)20-45 et V(O,3)35-45 
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Tableau 3.4 : Deuxième formulation de béton3 
Ingrédient 
Quantité 
(kg) (L) 
Granulat 20 mm 634 234 
Granulat 10 mm 335 126 
Sable DJL 815 308 
Ciment - GUb-SF (HSF) 380 121 
Eau 165 165 
Air - Extra 
A rlrfa+îf 
70 ml/100 kg -
Aauiiir 
Eucon MRC 350 ml/100 kg -
Tableau 3.5 : Propriétés du béton des spécimens testés 
Spécimen 
MPa 
fspy 
MPa 
V(0,7)20-45 . 44,9 2,89 
V(0(7)20-30C 38,6 2,82 
V(1,6)20-30 38,6 2,82 
V(1.6)20-45C 39,4 2,31 
A( 1,7)20-30 45,4 2,77 
V(0,3)35-45 48,6 2,55 
V(O,3)35-30C 39,4 2,31 
V(0,7)35-30 39,4 2,31 
V(O,7)35-30C 46,7 2,72 
A(O,8)35-30 38,6 2,82 
3 Formulation utilisé dans la fabrication des spécimens V(0>7)20-30C, V(1J6)20-30, V(, 6)20-45C, A(17)20-30, 
V(O,3)35-30C, V(o,7)35-30 et A(O,8)35-30 
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3.4 Instrumentation 
Chaque spécimen contient deux barres d'armature instrumentées avec des jauges de 
déformation à résistance électrique. Sur chacune de ces barres, six jauges étaient installées afin 
de mesurer les déformations dans les barres durant l'essai de poinçonnement. Ces barres 
étaient placées dans le plan orthogonal tel qu'illustré à la figure 3.5. De plus, huit jauges de 
déformation à résistance électrique ont été installées sur le béton sur la face en compression 
(intrados). Ces jauges étaient installées près de la colonne où les efforts sont maximaux. 
Puisque les efforts de compression dans des essais de poinçonnement sont triaxiaux et forts 
difficiles à capter, les jauges ont été installées dans différents angles afin d'obtenir les 
déformations maximales. Les jauges étaient collées sur la surface du béton durci avant les 
essais. La position des jauges installées sur l'intrados de la dalle est présentée aux figures 3.6 
et 3.7 respectivement pour les spécimens ayant une colonne de 300 et 450 mm de largeur. 
Des LVDT (Linear Variable Differential Transformer) ont été installés afin de mesurer les 
flèches de la dalle durant l'essai. La position des LVDT est présentée aux figures 3.6 et 3.7. 
De plus, ce même type d'instrument a été utilisé afin de mesurer l'évolution de l'ouverture des 
fissures des spécimens. Une cellule de charge a été utilisée afin de connaître la charge 
appliquée durant l'essai. Finalement, les données de l'instrumentation étaient enregistrées 
toutes les deux secondes par un système d'acquisition de données. 
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Figure 3.5 : Position des jauges de déformation à résistance électrique installée sur les 
armatures 
m 260280 
O LVDT (EXTRADOS) 
| JAUGE DE DÉFORMATION 
(INTRADOS) 
Figure 3.6 : Position des jauges et LVDT d'un spécimen ayant une colonne 300 mm de largeur 
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O LVDT (EXTRADOS) 
| JAUGE DE DÉFORMATION 
(INTRADOS) 
Figure 3.7 : Position des jauges et LVDT d'un spécimen ayant iine colonne 450 mm de largeur 
3.5 Montage d'essais 
Les essais consistaient à appliquer progressivement une charge sur le spécimen jusqu'à une 
rupture par poinçonnement de la dalle bidirectionnelle. La charge était appliquée sous la 
colonne du spécimen à l'aide d'un ou deux vérins hydrauliques ayant une capacité de 1500 kN 
chacun. Une plaque d'acier épaisse et rotulée était installée sur le ou les vérins hydrauliques et 
permettait d'appliquer uniformément la charge sous la colonne. Afin de créer des efforts 
internes dans le spécimen, les extrémités de la dalle étaient maintenues en place grâce à huit 
barres d'acier ancrées à la dalle structurale du laboratoire de structures du département de 
génie civil de l'Université de Sherbrooke. Cette dalle structurale d'une épaisseur d'un mètre 
est munie de trous à intervalle régulier afin de faciliter l'installation des montages d'essai. Les 
efforts créés par les huit barres d'ancrage étaient répartis sur le spécimen à l'aide d'un cadre 
rigide en acier. Ce dernier était installé sur le spécimen et répartissait la force uniformément 
sur le périmètre de la dalle du spécimen. Les extrémités de la dalle étaient libres de 
déplacement et de rotation, ainsi il n'y avait aucun moment créé aux extrémités. La figure 3.8, 
illustre un schéma du montage expérimental utilisé. De plus, la figure 3.9 montre une vue 
générale du montage expérimental. Ce montage expérimental permet de répartir une charge 
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importante sur une grande surface de contact. Toutefois, sous des déformations importantes, le 
montage rigide ne permet pas d'épouser parfaitement le profil de déformation de forme 
parabolique de la dalle. Les essais de poinçonnement en huit points mentionnés à la section 
2.5 permettent d'épouser cette déformée. Néanmoins, le montage expérimental utilisé lors de 
ce projet de recherche permet de répartir les contraintes internes de la dalle de manière 
uniforme et ainsi éviter toutes ruptures locales. Ces ruptures locales pourraient être 
occasionnées par une fissuration trop importante ou par l'écrasement du béton aux points 
d'appui d'un montage expérimental utilisant des appuis en nombre insuffisant ou de trop 
faibles dimensions. 
2000 mm 
TROU 
0100 
CADRE RIGIDE SPÉCIMEN —ANCRAGE DE LA BARRE 
/ AL SPÉCIMEN 
BARRE D'ANCRAGE 
EN ACIER 038 (8) 
VÉRIN 
HYDRAULIQUE 
DALLE STRUCTURALE• 
LABORATOIRE DE L'UNIVERSITÉ DE SHERBROOKE ANCRAGE DE LA BARRE 
À LA DALLE 
Figure 3.8 : Schéma du montage expérimental 
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Figure 3.9 : Vue générale du montage d'essai 
3.6 Procédure 
3.6.1 Préparation du spécimen 
La manipulation des spécimens, pesant entre trois et cinq tonnes selon les cas, s'effectuait à 
l'aide du pont roulant du laboratoire de structures. Le spécimen à l'essai était installé à niveau 
sur une structure métallique temporaire afin de préparer l'essai. Avant l'essai, le spécimen 
était peint en blanc. Cette peinture permettait de repérer plus facilement la présence de fissure 
et de suivre sa progression. Puisque la peinture est un matériau élastique et flexible, de la 
peinture au latex dilué avec de l'eau a été utilisée afin de ne pas dissimuler les fissures 
apparaissant durant l'essai. De plus, afin d'assurer une répartition uniforme des efforts, les 
défauts de nivellement de la dalle et du montage devaient être corrigés. Pour ce faire, une 
couche de mortier de ciment était installée sur la dalle. Ensuite, l'installation du cadré d'acier 
rigide sur le mortier était effectuée. Cette étape était faite lorsque le mortier de ciment est 
toujours à l'état frais afin d'assurer un contact continu entre le cadre et la surface de la dalle. 
Un caoutchouc de marque Neoprene était également installé entre le mortier et le cadre rigide 
afin d'améliorer le contact. Le mortier était mûri au moins 24 heures avant les essais. 
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Ensuite, les LVDT, mesurant les flèches du spécimen, étaient installés sur le spécimen. Il est à 
noter que la flèche maximale se retrouve au centre du spécimen (colonne), et que le 
déplacement au cadre rigide est nul. Une colle époxy a été utilisée afin d'installer les jauges de 
déformation sur l'intrados du spécimen. Toute l'instrumentation était ensuite reliée au système 
d'acquisition. Des photos des différentes étapes de la préparation des spécimens sont 
présentées à l'annexe B. 
3.6.2 Essai 
Au début de l'essai, les huit barres d'ancrage, maintenant le spécimen en place, étaient serrées. 
Ces dernières étaient instrumentées avec des jauges de déformation à résistance électrique afin 
d'assurer un serrage uniforme des ancrages. Ensuite, la charge appliquée par le ou les vérins 
était augmentée graduellement, soit à un taux de chargement d'environ 5 kN par minute. Les 
vérins hydrauliques utilisés étaient contrôlés par une pompe manuelle pour le déplacement du 
piston. La cellule de charge permettait le suivi de la charge afin de contrôler la progression du 
chargement du spécimen. Peu de temps après le début de l'essai, la structure temporaire était 
retirée grâce à des vérins ajustables afin que cette dernière ne touche pas au spécimen. Celle-ci 
servait seulement à la préparation du spécimen et permettait l'équilibre du spécimen qui était 
seulement déposé sur un appui rotulé au centre de la dalle. Lorsque les premières fissures 
apparaissaient, l'ouverture initiale des fissures était mesurée à l'aide d'un microscope. Les 
fissures étaient mesurées près de la colonne où le moment était maximal (environ 100 mm de 
la colonne). 
Ensuite, des LVDT étaient installés près des fissures afin d'en mesurer sa progression (figure 
3.10). Deux ou trois fissures ont été instrumentées sur chaque spécimen testé selon la 
disponibilité de l'instrumentation. Les fissures instrumentées étaient soit parallèles aux axes 
orthogonaux ou avaient un angle d'environ 45 degrés par rapport à ceux-ci. Durant l'essai, les 
fissures, de même que leur propagation, étaient marquées au crayon sur le spécimen afin d'en 
évaluer le comportement. 
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Finalement, le chargement du spécimen se poursuivait jusqu'à la rupture du spécimen par 
poinçonnement. 
Figure 3.10 : LVDT mesurant l'ouverture d'une fissure durant l'essai de poinçonnement 
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4 RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX ET DISCUSSION 
4.1 Fissuration et mode de rupture 
Les premières fissures ont apparu à l'endroit où le moment est maximum, c'est-à-dire dans la 
région immédiate de la colonne. Les fissures commençaient aux coins de la colonne et se 
prolongeaient vers les extrémités de la dalle lorsque la charge augmentait. Ces fissures radiales 
étaient parallèles aux axes orthogonaux. Le deuxième type de fissure à apparaître était des 
fissures obliques. Ces fissures étaient identiques au premier type de fissure, mais étaient à 
angle d'environ 45 degrés par rapport aux axes orthogonaux. Ces fissures sont dues au 
chargement du spécimen dans les deux directions. À une charge plus élevée, de petites fissures 
apparaissaient à l'interface de la colonne et de la dalle sur le côté en tension du spécimen 
(extrados). Finalement, des fissures circonférentielles regroupant les fissures radiales 
ensemble apparaissaient près de la colonne. Des réseaux de fissuration semblables ont été 
rapportés lors d'une étude sur le poinçonnement de dalles armées avec le même type 
d'armature de PRFV que ceux utilisés dans le présent projet (Lee et coll. 2009). 
Indépendamment du type de renforcement et du taux d'armature, tous les spécimens incluant 
les spécimens références ont rupturé par poinçonnement de façon fragile. La rupture par 
poinçonnement a été observée par une chute importante de la charge appliquée. De plus, la 
chute de la charge était accompagnée par l'apparition d'une large fissure bien définie autour 
de la colonne. Après la rupture, l'essai était poursuivi pendant une courte période de temps 
afin de s'assurer que la charge maximale était obtenue. Les figures 4.1 et 4.2 présentent les 
réseaux de fissuration à la rupture des dix spécimens testés. 
Des figures 4.1 et 4.2, il est possible de constater que les spécimens V( 1,6)20-30 et V(o,7)35-30 
armés de PRFV ont un réseau de fissuration et une surface de rupture (surface vue en plan) 
similaires respectivement à leur spécimen de référence A(ij)20-30 et A(o,g)35-30. Ainsi, le 
réseau de fissuration, la surface de rupture et le mode de rupture sont indépendants du type 
d'armature (barre d'acier ou PRFV). Toutefois, l'utilisation de grille de PRF dans des dalles 
bidirectionnelles pourrait conduire à un comportement différent (Ospina et coll. 2003). Cette 
différence de comportement serait attribuable à la différence d'adhérence entre les barres 
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d'armature et les grilles de PRF. De plus, une concentration de contrainte est créée à 
l'intersection des renforcements orthogonaux dans les grilles brisant progressivement lors d'un 
essai de poinçonnement assurant une plus grande déformabilité des dalles. 
De plus, des figures 4.1 et 4.2, il est possible de constater que les spécimens de la série 200 ont 
une plus petite surface de rupture que ceux de la série 350. Cette surface plus petite est due à 
une hauteur effective plus petite des dalles de 200 mm. Dans un même ordre d'idée, 
l'augmentation des dimensions de la colonne augmente la surface de rupture des spécimens. 
De ces mêmes figures, il est également possible de constater que le spécimen V(i 6)20-45C 
avec une colonne de 450 mm a une surface de rupture plus importante que le spécimen 
V(I,6)20-30 avec une colonne de 300 mm. Toutefois, ce phénomène n'a pas été observé pour 
tous les spécimens. Par exemple, le spécimen V(o,7)20-45, avec une colonne de 450 mm, a une 
surface de rupture plus petite que le spécimen V(o,7)20-30C ayant une colonne plus petite. De 
plus, dans la série 350, les spécimens V(o,3)35-45 et V(0,3)35-30C ont des surfaces de rupture 
semblable malgré la différence de taille des colonnes. Dans ce cas, les dimensions totales des 
spécimens ont peut-être limité la surface de rupture du spécimen V(o,3)35-45 puisque le 
montage d'essai contraint la rupture à l'intérieure du cadre rigide. 
Après les essais de poinçonnement, une coupe transversale des spécimens V(o,7)35-30 et 
A(o,8)35-30 a été effectuée à l'aide du scie à béton de grand diamètre (figure 4.3). Les figures 
4.4 et 4.5 illustrent respectivement la fissuration interne des spécimens V(o,7)35-30 et 
A(o,8)35-30 après la rupture des spécimens. De ces figures, on peut clairement visualiser les 
fissures de cisaillement partant de la face de la colonne jusqu'à la surface supérieure de la 
dalle. Ces fissures confirment une rupture par poinçonnement des spécimens testés. 
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a) V(o,7)20-45 b) V(0,7)20-30C 
c) V(,, 6)20-30 d) V(i.6)20-45C 
e) ^1,7)20-30 
Figure 4.1 : Réseau de fissuration et surface de rupture (lignes en gras) des spécimens de la 
série 200 
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f) V(0,3)35-45 g) V(0,3)35-30Ç 
h) V(O,7)35-30 i) V(O>7)35-30C 
j) A(o,8)35-30 
Figure 4.2 : Réseau de fissuration et surfâce de rupture (lignes en gras) des spécimens de la 
série 350 
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Figure 4.3 : Coupe transversale des spécimens à l'aide du scie de grand diamètre 
Figure 4.4 : Fissuration interne du spécimen V(o,7)35-30 après rupture 
Figure 4.5 : Fissuration interne du spécimen A(o,8)35-30 après rupture 
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La figure 4.6 présente l'ouverture des fissures enregistrées lors des essais de poinçonnement 
en fonction de la charge appliquée. Sur cette figure, les largeurs de fissures indiquées 
correspondent à la fissure la plus large des deux fissures-instrumentées dans les directions 
orthogonales. L'ouverture initiale de la fissure était mesurée à l'aide d'un microscope. De la 
figure 4.6, il est possible de constater que les spécimens de référence (A(ij)20-30 et A(o,8)35-
30) ont des ouvertures de fissure beaucoup plus petite que les spécimens de PRFV à un même 
niveau de chargement. Ces résultats sont expliqués par le faible module d'élasticité des PRFV 
en comparaison avec l'acier. Toutefois, dans la conception des structures armées de PRF il est 
admis que l'ouverture des fissures soit plus importante dans ce type de structure due à la 
nature non corrodable de ce type de renforcement. De la figure 4.6, il est également possible 
de constater que l'augmentation du taux d'armature des spécimens de PRFV résulte en une 
diminution de l'ouverture des fissures pour un même niveau de chargement. 
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Figure 4.6 : Ouverture des fissures en fonction de la charge appliquée durant l'essai 
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4.2 Résistance au poinçonnement 
Le tableau 4.1 présente la charge de fissuration, Vcr, et la résistance au poinçonnement, Vc, des 
spécimens testés. Les charges indiquées dans ce tableau incluent le poids mort des spécimens. 
Dans ce tableau, la résistance au poinçonnement a été normalisée par la racine carrée de la 
résistance en compression du béton. Cette normalisation a été effectuée afin de tenir compte 
de la différence de résistance du béton entre les spécimens. Bien que la normalisation aurait pu 
être effectuée avec la racine cubique de la résistance en compression du béton, il n'y a pas de 
claires indications entre lesquelles de ces deux normalisations donne la meilleure corrélation 
(Mitchell et coll. 2005). De plus, puisque la différence de résistances en compression des 
spécimens présentés dans ce mémoire est relativement petite (10 MPa), les variations entre ces 
deux normalisations présentent de faibles différences. 
Tableau 4.1 : Résumé des résistances au poinçonnement expérimentales et déformations dans 
les matériaux à la rupture 
Spécimen Ver, kN Vc, kN Vc/V£ 
Déf. dans les 
armatures à la 
rupture, us 
Déf. dans le béton à 
la rupture, ne 
V(o,7)20-45 216 400 59,7 9 250 -1530 
V(O>7)20-30C 199 386 62,1 5 170 -1350 
V(i,6)20-30 211 431 69,4 5 010 -450 
V(i 6)20-45C 154 511  81,4 4810  -2360 
A{ ij)20-30 163 688 102,1 2 630 -2670 
V(o,3)35-45 460 911  130,7 8510  -770 
V(o,3)35-30C 381 781 124,4 6 725 -1260 
V(0,7)35-30 415  1071 170,6 4 620 -800 
V(o,7)35-30C 475 1195  174,9 5 260 -720 
A(O,8)35-30 444 1692 272,3 6 955 -1190 
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Du tableau 4.1, il peut être noté que l'armature de compression n'a pas augmenté 
significativement la résistance au poinçonnement des spécimens. En effet, le spécimen 
V(O,7)35-30C avec des armatures de compression a présenté une résistance au poinçonnement 
normalisée de seulement 2,5% supérieure au spécimen homologue sans armature de 
compression (V(o,7)35-30). Cette résistance similaire est expliquée par le fait que le module de 
Young des barres en compression (51,9 GPa) est légèrement supérieur au module d'élasticité 
du béton (environ 32,2 GPa). Ainsi, cette faible différence de module combiné au faible taux 
de renforcement de l'armature de compression n'a pas été suffisante pour augmenter 
significativement la résistance au poinçonnement. Toutefois, des résultats différents pourraient 
être obtenus avec une différence plus importante entre les deux modules des matériaux. 
Également du tableau 4.1, il est possible de constater que le type de renforcement a une grande 
influence sur la résistance au poinçonnement. Les spécimens V(i,6)20-30 et V(o,7)35-30 armé de 
PRFV ont respectivement 70 et 64% de la résistance normalisée des spécimens références 
armés d'acier. Cette perte de capacité est due au faible module d'élasticité des barres de PRFV 
qui est environ le quart de l'acier. Le faible module d'élasticité des PRFV réduit deux 
importants mécanismes de résistance au cisaillement. Le premier mécanisme est l'engrenure 
des granulats, le module plus faible des PRFV crée des fissures plus larges ce qui réduit la 
friction entre les granulats à l'interface de la fissure. Le deuxième mécanisme de résistance 
réduit est la résistance au cisaillement de la section non fissuré du béton (section en 
compression). Sous une même charge, les spécimens armés de PRFV ont des déformations 
plus importantes que les spécimens de référence (voir section 4.4). Ces grandes déformations 
réduisent la hauteur de l'axe neutre de la dalle ce qui diminue la section non fissurée du béton. 
Toutefois, cette perte de résistance est due à la diminution de la rigidité axiale du renforcement 
en tension plutôt qu'au type de renforcement. En effet, pour des spécimens armés de PRFV 
ayant une rigidité axiale de l'armature en tension équivalente à des spécimens armés d'acier, 
une résistance au poinçonnement similaire pourrait être obtenue. 
Les codes nord-américains (CAN/CSA A23.3-04 et ACI-318-08) pour les structures en béton 
armé d'acier et ceux basés sur ceux-ci ne tiennent pas compte de la contribution du taux 
d'armature dans le calcul de la résistance au poinçonnement des dalles bidirectionnelles. 
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Toutefois, ce paramètre est inclus dans la plupart des importants codes européens. Dans cette 
étude, en excluant l'armature de compression qui n'a montré aucune influence significative 
dans le cas présent, l'augmentation du taux d'armature a augmenté de façon appréciable la 
résistance au poinçonnement des spécimens. En augmentant le taux de renforcement de 
0,71 % à 1,57 % des spécimens V(i>6)20-30 et V(i 6)20-45C de la série 200, la résistance au 
poinçonnement normalisée a augmenté respectivement de 12 % et 36 % comparativement aux 
spécimens homologues (V(o,7>20-30C et V(o,7)20-45). Dans la série 350, l'augmentation de 
0,33 % à 0,73 % du taux de renforcement du spécimen V(o,7)35-30C a montré une 
augmentation de 41 % de la résistance normalisée comparativement au spécimen V(o,3)35-30C. 
Dilger et coll. (2005) ont rapporté des augmentations semblables dans l'analyse d'un grand 
nombre de spécimens renforcés d'acier ayant différents taux d'armature. 
Afin de comparer tous les spécimens d'une même série ensemble, un taux d'armature 
équivalent a été défini pour les spécimens armés de PRFV. Ce taux d'armature équivalent, 
pEr/Es où Er est le module d'élasticité du renforcement, tient compte du taux d'armature ainsi 
que du module de Young du renforcement. Le tableau 4.2 présente le taux d'armature 
équivalent pour tous les spécimens. Dans ce tableau, le symbole Er représente le module 
d'élasticité du renforcement. La figure 4.7 présente la relation entre la résistance au 
poinçonnement normalisée et le taux de renforcement équivalent. De cette figure, il est 
possible de constater la grande corrélation entre le taux d'armature équivalent et la résistance 
au poinçonnement. Le coefficient de détermination, R2, de cette relation est de 0,86 et 0,95 
respectivement pour les spécimens de la série 200 et 350. De plus, il est possible de constater 
de la figure 4.8 que lorsque les spécimens ayant la même dimension de colonne sont 
comparés, le coefficient de corrélation augmente à 0,99 pour les spécimens de la série 200. 
Ainsi, cette tendance supporte le fait que la rigidité axiale de l'armature en tension est le 
facteur prédominant et non le type d'armature (acier ou PRFV). De plus, l'utilisation de barres 
de PRFV à haut module d'élasticité (60 GPa) aurait pour effet d'augmenter la résistance au 
poinçonnement des dalles bidirectionnelles. 
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Tableau 4.2 : Rigidité post-fissuration et taux d'armature équivalent 
Spécimen pEr/Es, % 
Rigidité 
post-fissuration, 
kN/mm 
V(0;7)20-45 0,17 10,6 
V(O>7)20-30C 0,17 12,7 
V(1,6)20-30 0,37 15,1 
V(I.6)20-45C 0,37 22,1 
A( 1,7)20-30 1,66 37,9 
V(0.3)35-45 0,08 33,1 
V(o,3)35-30C 0,08 33,5 
V(0,7)35-30 0,17 53,6 
V(0>7)35-30C 0,17 56,1 
A(o,8)35-30 0,77 125,7 
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Figure 4.7 : Relation entre la résistance au poinçonnement normalisée et le taux de 
renforcement équivalent 
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Figure 4.8 : Relation entre la résistance au poinçonnement normalisée et le taux de 
renforcement équivalent des spécimens ayant une colonne de 300 mm de largeur 
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L'augmentation des dimensions de la colonne accroît la surface de rupture ainsi que la 
résistance au poinçonnement. En excluant la présence d'armature de compression, 
l'élargissement de la colonne carrée de 300 mm à 450 mm a augmenté la résistance au 
poinçonnement normalisée du spécimen V(i.6)20-45C de 17 % comparativement au spécimen 
V(i,6)20-30. Toutefois, comme mentionné précédemment, le spécimen V(oj)20-45 comprenant 
une large colonne de 450 mm a rupturé avec une surface de rupture plus petite que son 
spécimen homologue (V(o,7)20-30C) ayant une plus petite colonne. Conséquemment, cette 
surface réduite s'est traduite par une réduction de 4 % de la résistance normalisée. De plus, le 
spécimen V(o,3>35-45 a montré une augmentation de 5 % de la résistance normalisée par 
rapport au spécimen V(o,3)35-3ÔC ayant une colonne de 300 mm (spécimens avec des surfaces 
de rupture similaires). 
La hauteur effective de l'armature joue un rôle important dans la résistance au poinçonnement 
des dalles. Effectivement, en augmentant celle-ci d'environ 115% (différence de hauteur 
effective entre les séries 200 et 350), tout en gardant la même quantité d'armature, la 
résistance au poinçonnement des spécimens V(o,3)35-30C, V(o,3)35-45 et V(o,7)35-30 a 
augmenté de 100%, 119% et 146% comparativement à leur spécimen homologue. Ces 
valeurs sont inférieures, mais dans le même ordre de grandeur que l'augmentation de 167 % 
des spécimens de référence lorsque la hauteur effective est augmentée. Ainsi, l'ajout d'un 
ressaut de 150 mm à une dalle de 200 mm d'épaisseur permet d'augmenter significativement 
la résistance au poinçonnement d'une dalle armée de PRFV tout en limitant le poids mort 
additionnel. 
4.3 Flèches 
La figure 4.9 présente la relation entre la charge appliquée et les flèches mesurées des 
spécimens testés. Les flèches de cette figure sont celles mesurées par les LVDT placés à 
40 mm de la face de la colonne. De la figure 4.9, il peut être remarqué que les spécimens 
armés de PRFV des deux séries présentent des flèches plus importantes après la fissuration de 
la dalle comparativement aux spécimens de référence. Ces flèches plus importantes sont dues 
au faible module de Young des barres de PRFV. De plus, sur ces mêmes figures il est possible 
de constater que le comportement après rupture des spécimens armés de PRFV est très 
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similaire aux spécimens de référence. La rupture par poinçonnement est caractérisée par une 
chute importante de la charge appliquée immédiatement après que la charge ultime a été 
enregistrée. 
Il peut être noté que le comportement des spécimens présentés à la figure 4.9 peut-être idéalisé 
par deux lignes droites. La première représente la rigidité de la dalle dans la phase non fissurée 
dans le domaine élastique. Durant cette phase, les spécimens d'une même série démontrent un 
comportement très similaire. Cette similarité est due à la faible contribution de l'armature dans 
l'inertie d'une dalle non fissurée. À la fissuration, Vcr, une deuxième droite moins prononcée 
représente la rigidité fissurée des spécimens. Les rigidités post-fissuration peuvent être 
trouvées au tableau 4.2. La rigidité post-fissuration a été calculée en excluant la zone de 
transition au moment de la fissuration initiale et la zone avant la rupture du spécimen. Du 
tableau 4.2, il est possible de constater que la rigidité axiale du renforcement est directement 
reliée à la rigidité post-fissuration. Cette forte corrélation peut-être plus facilement visualisée 
sur la figure 4.10. De cette figure, il est possible de constater que le facteur de corrélation, 
entre la rigidité de la dalle après fissuration et le taux d'armature équivalent, est de 0,99 et 
0,92 respectivement pour les spécimens de la série 200 et 350. De plus, lorsque la relation est 
tracée seulement avec les spécimens semblables ayant une colonne de 300 mm, cette 
corrélation est de 0,99 pour les séries 200 et 350 (figure 4.11). Cette corrélation plus forte est 
due à la différence de longueur de la portée entre les spécimens ayant une colonne de 300 et 
450 mm. La portée nette des dalles entre la face de la colonne et le cadre rigide est de 725 et 
800 mm respectivement pour les spécimens avec une colonne de 300 et 450 mm. 
62 
800 
— V7)20-30 
— V,16)20-45C 
-- V{16)20-30 
V,O.7)20-30C 
— V,a.7120-45 
700 
600 
Z 500 
û> 400 QUD Sr 
JS 300 
200 
100 
0 5 10 25 30 15 20 
Flèche (mm) 
a) 200 Sériés 
2000 
— A(o.8)35-30 
— V(07)35-30C 
-- V(0.7)35-30 
- V(0.3,35-45 
— V,n,|35-30C 
1800 -
1600 -
1400 • 
2 1200 -
a> îooo • 
00 
400 -
200 
15 0 5 10 20 
Flèche (mm) 
b) 350 Sériés 
Figure 4.9 : Flèches mesurées en fonction de la charge appliquée 
63 
140 
120 
E 100 
E 
80 z 
JX. 
60 
+•» 
'5b 40 
HE 
20 
0 
R = 0.99 
R1 = 0.92 
O Série 200 
x Série 350 
l I I » | I l » I | I l I I | I 
0.00 0.50 1.00 1.50 
pEr/Es(%) 
2.00 
Figure 4.10 : Relation entre la rigidité post-fissuration et le taux de renforcement équivalent 
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Figure 4.11 : Relation entre la rigidité post-fissuration et le taux de renforcement équivalent 
des spécimens ayant une colonne de 300 mm de largeur 
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4.4 Déformations 
La relation entre les déformations dans l'armature et la charge est présentée à la figure 4.12. 
Sur cette figure, les déformations enregistrées par les jauges situées à 125 et 250 mm du centre 
de la colonne ont été utilisées respectivement pour les spécimens ayant une colonne de 300 et 
450 mm de largeur. Il peut être noté que les courbes avant fissuration et après fissuration des 
dalles des spécimens présentés aux figures 4.9 et 4.12 sont très semblables. De plus, il peut 
être observé sur la figure 4.12 que les spécimens avec un faible taux de renforcement 
équivalent ont des déformations plus élevées pour un même niveau de chargement. 
Les armatures d'acier du spécimen de référence A(o,8)35-30, ont plastifié à une charge 
d'environ 1600 kN tel que présenté à la figure 4.12. Toutefois, le spécimen de référence 
A(i>7)20-30 n'a montré aucun signe de plastification des armatures. Ces résultats correspondent 
à l'approche informelle voulant qu'une dalle armée de moins de 1 % d'acier se rupture par un 
mode de flexion-poinçonnement et qu'une dalle armée d'au-delà de ce ratio se rupture par pur 
poinçonnement. Toutefois, le spécimen A(ij)20-30 a montré une légère perte d'adhérence 
locale de la barre instrumentée à une charge d'environ 580 kN. En effet à la figure 4.12, il est 
possible de constater qu'avec une augmentation de la charge, la déformation reste constante. 
Ce phénomène a été repéré sur deux des jauges installées sur les armatures de ce spécimen. 
Cependant, aucun glissement de la barre n'a été remarqué puisque les déformations dans la 
barre à 1 000 mm du centre de la colonne étaient pratiquement nulles tout au long de l'essai. 
De plus, il est possible de constater sur la figure 4.13 que le profil des déformations dans 
l'armature du spécimen A(i,7)20-30 est modifié à des chargements élevés. Effectivement, le 
profil à une distance de 125 mm du centre de la colonne n'a pas d'augmentation significative à 
une charge d'au-delà de 550 kN. Pour tous les spécimens de PRFV, la déformation maximale 
enregistrée dans les armatures a été de 9250 microdéformations, ce qui représente environ 
65 % de la résistance en traction garantie. Les déformations maximales enregistrées par les 
jauges de déformation sont présentées au tableau 4.1. 
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Figure 4.12 : Déformations dans les armatures en fonction de la charge appliquée 
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Figure 4.13 : Profil des déformations dans l'armature du spécimen A(i,7)20-30 
La figure 4.14 illustre le profil des déformations des spécimens V(o,7)35-30 et A(o,8)35-30. De 
cette figure il est possible de constater qu'outre les déformations plus élevées du spécimen 
armé de PRFV, la distribution des déformations des deux spécimens est similaire. Comme 
mentionné précédemment, les déformations plus élevées sont dues au faible module 
d'élasticité des armatures de PRFV. Dans une étude menée par Hussein (Hussein et coll. 
2004), des profils de déformation similaire à ceux reportés dans ce mémoire ont été reportés. Il 
est important de noter que les niveaux de chargement de la figure 4.14 correspondent à des 
chargements avant la plastification du spécimen de référence. 
La relation entre les déformations dans le béton et la charge est présentée à la figure 4.15. Sur 
cette figure, les jauges ayant les plus grandes déformations durant l'essai ont été utilisées. 
Toutefois, dans tous les cas la déformation maximale a été enregistrée par les jauges installées 
sur le périmètre immédiat de la colonne. Du tableau 4.1, il est possible de constater que les 
déformations dans le béton enregistrées sont faibles et que celles-ci sont en dessous des 
déformations théoriques de l'écrasement du béton de 3000 ou 3500 microdéformations 
respectivement pour les codes CAN/CSA A23.3-04 (CSA 2004) et ACI 318-08 (ACI 2008). 
De plus, aucun signe visuel d'une rupture du béton n'a été remarqué. Conséquemment, les 
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faibles déformations dans les armatures ainsi que dans le béton confirment également une 
rupture par poinçonnement plutôt qu'une rupture par flexion. 
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Figure 4.14 : Profil des déformations dans l'armature des spécimens V(o,7)35-30 et A(o,8)35-30 
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Figure 4.15 : Déformations dans le béton en fonction de la charge 
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5 ÉVALUATION DES ÉQUATIONS 
Ce chapitre évalue différentes équations prédisant le poinçonnement des dalles 
bidirectionnelles armées de PRF provenant de différents codes (3) et proposées dans la 
littérature (4). Les valeurs expérimentales obtenues lors des essais de poinçonnement 
présentées dans ce mémoire sont comparées aux valeurs théoriques prédites par les équations 
évaluées. 
Les équations présentées à la section 2.6.2 du présent document sont évaluées. Les résistances 
au poinçonnement prédites par les équations sont présentées comme des résistances 
nominales. Tous les coefficients de tenue des matériaux et coefficient de sécurité ont été 
égalés à la valeur de 1,0. Les comparaisons sont présentées sous forme de ratio Vc>exp/Vc,pred où 
une valeur supérieure à 1,0 équivaut à un dimensionnement sécuritaire. Le tableau 5.1 présente 
les ratios Vc,exp/Vc,pred des huit spécimens armés de PRFV testés. De plus, la figure 5.1 
présente les coefficients de détermination, R2, des équations évaluées. Du tableau 5.1, il est 
possible de constater que l'équation de la norme ACI440.1R (2006) montre un ratio très élevé 
de 2,11. Ainsi, le design de dalle bidirectionnelle armée de PRF avec cette équation est très 
peu optimal et économique. Cependant, les valeurs prédites par l'équation présente dans la 
norme japonaise (JSCE 1997) démontrent un très bon accord entre les valeurs expérimentales. 
Le ratio Vcjexp/Vc,pred moyen est de 1,16 et le coefficient de variation (COV) est de 9,1%. Ce 
coefficient de variation est le deuxième plus bas parmi les équations évaluées. Les ratios 
Vc,eXp/Vc,pred des normes ACI 440.1R et JSCE 1997 présentés dans ce mémoire sont 
semblables aux résultats publiés par Lee et coll. (2009). Les ratios Vc>exp/Vc,pred présentés par 
Lee et coll. sont de 2,24 et 1,17 respectivement pour les normes ACI 440.1R et JSCE 1997. De 
plus, les coefficients de variation de 14% et 8% respectivement pour les normes ACI 440.1R 
et JSCE 1997 sont également semblables à ceux présentés dans ce document. 
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Tableau 5.1 : Ratio Vexp/Vpred des différentes équations évaluées 
Spécimen ACI 440.1R-06 JSCE 97 
CAN/CSA 
S806 
El-Ghandour 
et coll. 
Matthys et 
Taerwe 
Ospina et 
coll. 
El-Gamal et 
coll. 
V(O,7)20-45 1,74 1,04 0,85 0,93 1, 1 1  0,94 1,13 
V(o,7)20-30C 2,36 1,27 1,17 1,30 1,36 1,16 1,43 
V(i,6)20-30 1,91 1,13 1,04 1,50 1,21 1,04 1,28 
V(i6)20-45C 1,67 1,06 0,91 1,31 1,18 1,01 1,23 
V(O,3)35-45 2,08 1,11 0,91 0,76 1,18 0,83 0,98 
V(O,3)35-30C 2,37 1,11 1,06 0,91 1,22 0,86 1,06 
V(o,7)35-30 2,31 1,20 1,14 1,28 1,32 0,94 1,15 
V(O,7)35-30C 2,46 1,34 1,21 1,31 1,39 0,99 1,17 
Moyenne 2,11 1,16 1,04 1,16 1,25 0,97 1,18 
Écart type 0,31 0, 1 1  0,13 0,26 0,10 0,10 0,14 
COV 14,5 9,1 12,7 22,2 8,1 10,7 11,6 
L'équation proposée dans la prochaine édition de la norme CSA-S806 montre un bon accord 
avec les résultats expérimentaux avec un ratio Vcjexp/Vc,pred de 1,04 et un COV de 13 %. De 
plus, le coefficient de détermination, R2, est de 0,95 ce qui représente la troisième valeur la 
plus élevée des équations évaluées. Toutefois, cette équation démontre des valeurs du côté non 
sécuritaire pour trois des huit spécimens. Par contre, comme mentionné précédemment ces 
valeurs ne tiennent pas compte des coefficients de tenue du béton qui est de 0,6 dans la norme 
CAN/CSA S806-02. 
L'équation proposée par Ospina et coll. (2003) présente le meilleur accord avec les résultats 
expérimentaux avec un coefficient de détermination, R2, de 0,97. De plus, le ratio Vcjexp/Vc,pred 
moyen est de 0,97 avec un COV de 10,7 %. Toutefois, cinq des spécimens testés ont un ratio 
Vc>ex|/Vcpred inférieur à 1,0. À l'opposé, l'équation proposée par El-Ghandour et coll. (1999) 
démontre le coefficient de variation le plus élevé avec une valeur de 22 %. Cette large 
variation est en grande partie attribuable à l'absence du paramètre du taux de renforcement 
dans cette équation. Comme mentionné précédemment, ce paramètre à une grande influence 
sur la résistance des dalles bidirectionnelles armées de PRFV. Finalement, les équations 
proposées par El-Gamal et coll. (2005b) et Matthys et Taerwe (2000) présentent de bons 
accords avec les résultats résistances expérimentales avec des ratios sécuritaires 
respectivement de 1,18 et 1,25. 
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Figure 5.1 : Corrélation entre les résistances expérimentales et les résistances prédites par les 
équations 
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6 APPLICATION TERRAIN 
6.1 Mise en contexte 
Dans la ville de Québec, une section d'un stationnement étagé a été construite avec des dalles 
planes bidirectionnelles armées de PRFV en 2010. Cette construction constitue une première 
mondiale à ce qui a attrait au système structural. Cette application fait suite aux essais réalisés 
à l'Université de Sherbrooke sur le poinçonnement des dalles armées de PRFV. Une partie des 
résultats de cette étude est présenté à la section 4 de ce mémoire. Des résultats 
supplémentaires peuvent être trouvés dans d'autres publications (Dulude et coll. 2010 ; 
Dulude et coll. 2011). La réalisation de cette étude sur le poinçonnement de dalles planes de 
grandeur réelle venait valider la faisabilité de ce projet d'application. Le manque d'essais sur 
le poinçonnement des dalles planes armées de PRFV était le dernier obstacle à une utilisation 
sur le terrain. 
Le stationnement de l'Hôtel de ville fût construit dans les années 70 comme plusieurs 
stationnements étagés au Québec. Après une quarantaine d'années de service, ce 
stationnement présentait d'importantes dégradations principalement au niveau de la dalle. Les 
figures 6.1 à 6.4 présentent la dégradation du stationnement étagé dû à la corrosion des 
armatures. Il a été décidé de reconstruire complètement les dalles tout en conservant les murs 
et colonnes. La figure 6.5 présente une vue en plan du stationnement de l'Hôtel de ville. Les 
dalles bidirectionnelles des niveaux A et B du stationnement comprenant quatre niveaux ont 
entièrement été reconstruites. La section de la dalle armée de PRFV se situe au niveau B entre 
les axes H et J et 1 à 4 (figure 6.6). La section a deux portées de 8535 mm sur les axes 
numériques et trois portées de 4725 mm, 9550 mm et 4925 mm sur les axes alphabétiques. Les 
lits supérieur et inférieur de cette section ont été armés uniquement avec des armatures de 
PRFV. Dans les prochaines sections, la portée centrale de 8535 mm x 9550 mm servira aux 
exemples de calcul pour le dimensionnement. 
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Figure 6.1 : Corrosion importante des armatures d'acier de la dalle 
Figure 6.2 : Corrosion importante des armatures d'acier d'une poutre profonde 
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Figure 6.3 : Concentration importante de sel déglaçant sous la dalle 
Figure 6.4 : Vue générale de la détérioration de la dalle 
75 
Figure 6.5 : Vue en plan du stationnement de l'Hôtel de ville 
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Figure 6.6 : Vue en plan de la section de la dalle armée de PRFV 
6.2 Conception 
6.2.1 Normes utilisées 
La conception de la section renforcée de PRFV a été effectuée par la firme de génie-conseil 
SNC-Lavalin. La norme de dimensionnement utilisée lors de cette conception est la norme 
CAN/CSA S806-02 (CSA 2002). Toutefois, des normes de dimensionnement 
complémentaires tels que les normes CAN/CSA S6-06 (CSA 2006) et ACI 440.1R (ACI 
2006) ont été utilisées afin de combler certains manquements à la norme. De plus, la norme 
CAN/CSA S413-07 (CSA 2007), spécifique aux stationnements étagés, a été utilisée. 
Finalement, le Manuel 3 d'ISIS Canada (ISIS 2007) a également été employé. Puisque le 
dimensionnement d'une structure armée de PRF demande certaines itérations, les prochaines 
77 
sections sont présentées dans un ordre qui n'est pas nécessairement l'ordre chronologique de 
dimensionnement. 
6.2.2 Matériaux 
Dans ce projet, des armatures de PRFV ont été choisies bien que différents types d'armature 
de PRF auraient pu être employés. Toutefois, les armatures de PRFV ont un faible coût par 
rapport aux autres types d'armature de PRF, sont largement produites et facilement 
disponibles sur le marché. Les barres d'armature de PRFV utilisées lors de la construction sont 
de marque V-ROD soit le même type que celles utilisées lors de ce projet de maîtrise. Les 
barres de diamètre No. 15, No. 20 et No. 25 ont été utilisées. Les propriétés de ces barres 
peuvent être trouvées à la section 3.3 de ce document. Le béton utilisé lors de la fabrication de 
la dalle avait une résistance spécifiée de 35 MPa à 28 jours. 
6.2.3 Charges de dimensionnement 
Puisque les portées des dalles étaient relativement importantes, un système de dalles planes 
bidirectionnelles avec ressaut a été retenu. L'épaisseur de la dalle et du ressaut est 
respectivement de 254 mm et 203 mm. Les dimensions du ressaut sont variables selon la 
colonne étudiée. De plus, les charges permanentes et d'utilisation de dimensionnement sont 
respectivement de 7,90 kPa et 2,40 kPa. La charge vive est en conformité avec le Code 
national du bâtiment (Commission canadienne des codes du bâtiment et de prévention des 
incendies 2005). Le logiciel ADOSS a été utilisé afin de déterminer les efforts de conception. 
6.2.4 Recouvrement de béton 
Dans une conception traditionnelle, le recouvrement de béton est un important moyen de 
protéger les armatures des attaques des ions de chlorure. Ainsi, le début du processus de 
corrosion est retardé lorsque l'épaisseur du recouvrement de béton est augmentée. Dans le cas 
des barres de PRFV, ces armatures ne sont pas corrodables donc aucun recouvrement 
important n'est nécessaire pour cet aspect. Toutefois, dans le cas d'un incendie, le 
recouvrement de béton isole thermiquement les armatures ce qui ralentit la dégradation des 
propriétés mécaniques des barres causée par les hautes températures. Dans ce projet, un 
recouvrement de 60 mm pour les lits supérieurs et inférieurs a été utilisé afin d'assurer une 
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résistance au feu de 2 heures tel que requis par le Code national du bâtiment. Pour déterminer 
cette résistance, l'annexe T de la norme CAN/CSA S806 a été utilisée. Dans cette annexe, il 
est possible de déterminer la capacité de la structure en utilisant des diagrammes lorsque les 
paramètres suivants sont connus : l'épaisseur de la dalle, le recouvrement de béton, le type de 
granulat présent dans le béton et la température critique de l'armature. La température critique 
est définie comme étant la température où le renforcement perd suffisamment de sa résistance 
de façon à ce qu'il ne puisse plus résister aux charges appliquées. Dans les structures armées 
d'acier, la valeur de 50% de la résistance en traction de l'acier est généralement utilisée. Pour 
les barres de PRFV utilisées dans le projet de reconstruction du stationnement de l'Hôtel de 
ville, une température critique de 325°C, représentant une résistance de 50% de la résistance 
initiale, a été utilisée. Cette valeur est basée sur des essais de traction effectuée à de hautes 
températures sur des barres de PRFV de même marque (Kodur et Wang 2005 ; Robert et 
Benmokrane 2010b). 
6.3 État limite ultime 
6.3.1 Flexion 
Comme mentionné précédemment, les armatures en PRF utilisées en génie civil sont 
principalement fabriquées avec des fibres de verre, d'aramide ou de carbone. Dans tous les 
cas, la résistance en traction de ces armatures est très élevée et est linéairement élastique 
jusqu'à la rupture. Cette différence importante avec l'acier, qui possède un plateau plastique, 
conduit à une philosophie de dimensionnement différente. Dans un dimensionnement 
traditionnel, un élément sous-armé est recommandé afin d'assurer une plus grande ductilité de 
l'élément à la rupture. Cependant, les éléments armés de PRFV démontrent des ruptures très 
fragiles lorsqu'il y a rupture des armatures. De plus, une rupture par écrasement du béton des 
composantes armées de PRF est plus ductile que celle par épuisement des armatures. Ainsi, 
dans les cas des structures armées de PRF, une section sur-armée est recommandée (ISIS 
2007). Dans la section étudiée servant d'exemple, le moment négatif pondéré est de 133,4 
kNm/m dans la région de la colonne. À cette section, la hauteur effective des armatures de la 
dalle (incluant l'épaisseur du ressaut) est de 378 mm. Le calcul du ratio balancé est effectué à 
l'aide des équations 6.1 à 6.3. 
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Équation 6.1 
ax = 0,85 - 0,0015/c' > 0,670 
Px = 0,97 - 0,0025fâ > 0,670 
Équation 6.2 
Équation 6.3 
Dans le cas présent, le ratio balancé est de 0,61% et le taux d'armature est de 0,81%. Les 
détails de calculs sont présentés à l'annexe C. De plus, la définition des symboles est présentée 
au début de ce document. Ainsi, la section étudiée est sur-armée tel que recommandé par le 
Manuel No.3 d'ISIS (2007). Dans le cas où une section serait sous-armée, la vérification 
Mr> 1.5Mf doit être satisfaite à cause du manque de ductilité d'une telle section (norme 
CAN/CSA S06 et recommandé par ISIS pour les éléments de bâtiment). Dans le cas d'une 
section sur-armée, le moment résistant, Mr, est déterminé à l'aide des équations 6.4 à 6.7. 
Dans le calcul du moment résistant, un équilibre entre les équations 6.5 et 6.6 doit être 
satisfait. Le moment résistant de la section étudiée est de 436,4 kNm/m ce qui est largement 
supérieur au moment pondéré de 133,4 kNm/m. En fait, le moment résistant est d'environ 3,25 
fois supérieur au moment pondéré. Cette section pourrait sembler surdimensionnée, mais 
comme mentionné précédemment, le dimensionnement est généralement gouverné par l'état 
limite de service comme dans le cas présent (voir sections suivantes). De plus, puisqu'une 
rupture juste après la fissuration de la dalle doit être évitée (CAN/CSA S806), le moment 
résistant doit être 1,5 fois plus élevée que le moment de fissuration. Le moment de fissuration 
est calculé à l'aide des équations 6.8 et 6.9. 
C  =  ( p ç t t x P i f c  c b  
Équation 6.4 
Équation 6.5 
Équation 6.6 ^  —  f p r f  A p r f  £ p r f  E p r f  
£cu( d - c )  
£prf — £prf ~ Équation 6.7 
fr = 0,6AV/r Équation 6.8 
80 
Équation 6.9 
6.3.2 Poinçonnement 
Comme mentionné précédemment, ce projet de reconstruction d'une dalle bidirectionnelle 
armée de PRFV fait suite aux résultats présentés dans ce mémoire ainsi que dans un document 
technique soumis au Ministère du Développement économique, Innovation et Exportation 
(Dulude et coll. 2010). Tel que discuté à la section 5 du présent document, plusieurs équations 
ayant de bonnes corrélations avec les résultats expérimentaux auraient pu être utilisé. Dans le 
cas présent, l'équation de la norme ACI 440.1R (2006) a été utilisée, ce qui permet de calculer 
de façon sécuritaire le poinçonnement des dalles planes armées de PRF. La résistance au 
poinçonnement est déterminée à l'aide des équations 6.10 à 6.13. 
Dans le cas présent, un ressaut de la dalle de 203 mm d'épaisseur était nécessaire afin 
d'augmenter la résistance au poinçonnement. Dans la section armée de PRFV, des armatures 
d'acier conservées et/ou nouvellement installées ont servi d'armature d'intégrité. De plus, 
cette armature permettait d'assurer une continuité entre la colonne existante et la nouvelle 
dalle de béton. 
6.4 État limite de service 
6.4.1 Ouverture des fissures 
Dans les structures de béton armé d'acier, la limitation de l'ouverture des fissures est un 
moyen parmi d'autres de réduire l'infiltration des ions de chlorure. Toutefois, une ouverture 
des fissures plus importante peut être tolérée dans les structures armées de PRF dû à la nature 
non corrodable de l'armature. Toutefois, d'autres paramètres doivent être pris en compte dans 
la détermination de l'ouverture maximale des fissures. Ces critères sont l'apparence 
Vc =  g •  yfK• b0-.o,sd -k-d 
Ec = 4500V/T 
Équation 6.10 
Équation 6.11 
Équation 6.12 
Équation 6.13 J ( p p r f n p r f )  +  Z P p r - f T l p r f  P p r f n p r f  
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esthétique, le sentiment de sécurité des utilisateurs, l'imperméabilisation de la structure et 
l'agressivité de l'environnement. Ainsi, les structures armées de PRF peuvent être conçues 
avec des ouvertures de fissure d'environ 5/3 plus importante que les structures armées d'acier 
(ISIS 2007). Dans la conception, trois méthodes peuvent être utilisées afin de limiter 
l'ouverture des fissures. La première consiste à limiter les déformations à 2000 
microdéformations dans les armatures sous charge de service (ISIS 2007). La seconde est une 
méthode afin de limiter les forces présentes dans les régions en flexion (CSA 2006). 
Finalement, la troisième méthode consiste à calculer directement l'ouverture des fissures. Une 
équation est présentée dans le Code canadien sur le calcul des ponts routiers (2006) afin 
d'utiliser cette dernière méthode. Bien que cette troisième méthode présentée ne soit pas 
obligatoire dans les structures de bâtiment, celle-ci a été utilisée comme vérification 
complémentaire. De plus, il est important de mentionner que la deuxième méthode ainsi que la 
troisième présentent des équations qui' ont été développées principalement pour des dalles 
unidirectionnelles ou des poutres. Ces structures ayant des moments de flexion dans un seul 
axe ont un comportement différent des dalles bidirectionnelles. Les déformations dans les 
armatures de PRF (méthode 1) peuvent être déterminées à.l'aide des équations 6.14 à 6.15. 
Pour la section centrale à l'étude, 1940 microdéformations ont été obtenues dans l'armature 
considérant le moment négatif maximal de 101,7 kNm/m sous charge de service. Cette 
déformation est sous la limite de 2000 microdéformations suggérée par ISIS Canada. De plus, 
cette limite a gouverné le taux de renforcement utilisé dans les dalles bidirectionnelles armées 
de PRFV dans le projet de reconstruction du stationnement de l'Hôtel de ville. La méthode 
utilisée par la norme CAN/CSA S806 (méthode 2) est présentée aux équations 6.16 et 6.17. 
£pr/ A p r f j d . E p r f  
k 
J  = 1 ~ ô  
Équation 6.14 
Équation 6.15 
z  
~  k b  c  f p r f  i j d c A  
&nrf Équation 6.16 
2 dcb Équation 6.17 
nb barre 
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où kb est de 0,8 pour des barres avec revêtement ensablé. Dans ce cas, la force dans la région 
en flexion est de 24 034 N/mm qui est plus petite que la limite de 45 000 N/mm pour une 
structure intérieure. Finalement, la méthode permettant de déterminer directement l'ouverture 
des fissures (méthode 3) est présentée à l'équation 6.18. 
Pour la section étudiée, l'ouverture des fissures calculée est de 0,24 mm selon la méthode 3. 
Toutefois, il est important de garder en tête que cette valeur a été obtenue avec une méthode 
développée pour les structures unidirectionnelles. 
6.4.2 Charges soutenues 
Les armatures de PRFV peuvent rupturer par fluage sous charges soutenues. De plus, ce type 
de rupture peut survenir à des niveaux de chargement relativement faibles. Conséquemment, 
les contraintes dans les armatures de PRFV sous charges soutenues sont limitées à 30% de la 
contrainte de tension maximale à la rupture (CSA 2002). Dans le cas présent, tout le poids 
propre de la dalle et de ses composantes ainsi que 20% de la charge vive ont été utilisés 
comme charges soutenues dans le calcul du moment soutenu. La contrainte sous charges 
soutenues est déterminée à l'aide de l'équation 6.19. 
Sous un moment soutenu de 85,3 kNm/m, la contrainte dans les armatures de PRFV est de 
78 MPa soit environ 12% de la contrainte maximale. De plus, dans le cas où 100% de la 
charge vive aurait été retenue comme charge soutenue, la contrainte soutenue aurait été moins 
de deux fois la contrainte permise. 
Les flèches à court terme de la dalle bidirectionnelle ont été calculées avec le logiciel ADOSS. 
Ce logiciel utilise la méthode des cadres équivalents afin de calculer les flèches dans les 
bandes colonne et médiane. Les flèches sont calculées à l'aide d'une inertie effective afin de 
Équation 6.18 
Équation 6.19 
6.4.3 Flèche 
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tenir compte de la rigidité réduite de la dalle fissurée. Afin d'obtenir la flèche maximale au 
centre de la portée des deux directions orthogonales, une superposition des flèches de la bande 
colonne et médiane doit être effectuée. La flèche admissible à court terme sous charge vive est 
déterminée à l'aide de l'équation 6.20. 
ln , 
Aadm;court terme ~ jgQ Équation 6.20 
Au centre de la section entre les axes I-J et 2-3, la flèche à court terme est de 6,7 mm ce qui est 
bien en dessous de la limite de 66,0 mm. La seconde limite à considérer est la flèche à long 
terme. Puisque les armatures de PRFV sont fabriquées d'un matériau étant plus affecté par le 
fluage que l'acier, les flèches à long terme des structures armées de PRFV sont plus 
importantes comparativement à une structure armée d'acier. En premier lieu, la flèche 
immédiate due aux charges soutenues doit être multipliée par un facteur de 3 afin de 
déterminer la flèche à long terme (CSA 2002). Ce facteur tient compte du fluage de la 
structure pour une période supérieure à 5 ans. Ensuite, la flèche due aux charges vives non 
soutenues doit être ajoutée à la flèche calculée précédemment. Les limites de flèche dépendent 
du type d'élément non structural attaché à la structure. Dans ce projet, les éléments non 
structuraux n'étaient pas susceptibles d'être endommagés sous d'importantes flèches ce qui 
permet d'obtenir des limites de flèches à long terme plus permissives (équation 6.21). Les 
flèches à long terme sont déterminées à l'aide de l'équation 6.22. 
ln 
"adm ;long term e 240 Equation 6.21 
^lotig term ~~ [^propre &vive '  ^  SOUtBTIUBJ 3 ~f" " % YlOTl SOUtCTlUB Équation 6.22 
Pour la portée étudiée, la flèche à long terme est de 29 mm ce qui est sous la limite de 50 mm 
permis. De plus, afin de minimiser les flèches à court et long terme et d'augmenter l'efficacité 
des drains, une cambrure dans le coffrage de la dalle a été réalisée lors de ce projet. 
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6.5 Instrumentation 
6.5.1 Matériel 
Puisque l'utilisation d'armature de PRFV dans des dalles bidirectionnelles en béton armé dans 
un stationnement étagé constitue une première, la dalle a été instrumentée afin de suivre son 
comportement à court et long terme. Les barres de PRFV ont été instrumentées avec des 
capteurs à fibre optique de type Fiber Bragg Grating (FBG) aux zones critiques de la dalle. 
Ces zones critiques sont situées là où les moments maximaux positif et négatif se produisent, 
soit au centre de la portée pour les moments positifs et près de la colonne pour les moments 
négatifs. Ces capteurs permettent de mesurer le niveau de déformation des barres ainsi que le 
niveau de performance de la dalle. Les capteurs ainsi que le câble optique étaient insérés à 
l'intérieur d'une rainure effectuée dans les barres de PRFV, ce qui permet de protéger 
efficacement l'instrumentation (figures 6.7 et 6.8). De plus, le revêtement ensablé a été recréé 
à l'endroit de la rainure afin de ne pas affecter l'adhérence de la barre. Les capteurs à fibre 
optique ont été fournis et installés par ITF labs, Montréal, Québec, Canada. 
Figure 6.7 : Barre de PRFV instrumentée à l'aide de capteur à fibre optique de type FBG 
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Figure 6.8 : Capteur et câble optiques insérés dans une barre de PRFV 
6.5.2 Position de l'instrumentation 
Considérant les zones critiques de la section armée de PRFV, 7 barres de PRFV ont été 
instrumentées. De ce nombre, quatre barres situées sur l'axe 3 ont été instrumentées avec un 
total de 11 capteurs à fibre optique. La position de ces barres est présentée à la figure 6.9. Sur 
cet axe, trois barres ont été instrumentées avec trois capteurs sur chacune de ces barres et une 
barre a été instrumentée avec deux capteurs. Par la suite, trois autres barres de PRFV situées 
sur l'axe I ont été instrumentées avec neuf capteurs tels que montré à la figure 6.10. Les 
figures 6.11 et 6.12 montrent respectivement une vue en élévation de l'emplacement des 
barres instrumentées dans la dalle et la position des capteurs sur les barres. Sur le chantier, ces 
barres instrumentées ont été installées en même temps que les armatures sans instrumentation. 
De plus, des soins particuliers ont été déployés afin de protéger l'instrumentation sensible. 
Tous les câbles optiques ont été recueillis à une seule station afin de faciliter la cueillette de 
données. 
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Barre «24-1 
Figure 6.9 : Position des barres de PRFV instrumentées sur l'axe 3 
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Figure 6.10 : Position des barres de PRFV instrumentées sur l'axe I 
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Figure 6.11 : Vue en élévation de l'emplacement des barres de PRPV instrumentées 
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Figure 6.12 : Emplacement des capteurs à fibre optique sur les barres de PRPV 
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6.6 Construction 
Les figures 6.13 à 6.14 présentent des photos prises lors de la démolition de la dalle existante. 
Les figures 6.15 et 6.16 illustrent la section armée de PRPV lorsque la mise en place des deux 
lits d'armature fut complétée. La mise en place du béton et une vue générale avant la mise en 
service du stationnement sont présentées aux figures 6.17 et 6.18. 
Figure 6.13 : Démolition de la dalle à l'aide d'équipement spécialisé 
1 
Figure 6.14 : Vue générale du stationnement de l'Hôtel de ville lors des travaux de démolition 
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Figure 6.15 : Vue de la section armée de PRFV avant la coulée de béton 
Figure 6.16 : Vue d'une colonne dans la section armée de PRFV 
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Figure 6.17 : Coulée de béton de la section armée de PRFV 
Figure 6.18 : Vue de la section armée de PRFV avant la mise en service du stationnement 
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6.7 Résultats 
6.7.1 Lectures des capteurs à fibre optique 
À l'aide des capteurs à fibre optique, la déformation dans les barres de PRFV a été mesurée à 
quatre reprises. Les premières lectures ont été effectuées avant la coulée de béton qui constitue 
la référence. Par la suite, les lectures ont été prises à trois occasions. Les lectures ont été 
ajustées en fonction de la température ambiante. Le tableau 6.1 présente les déformations 
enregistrées des barres de PRFV instrumentées. De ce tableau, il est possible de constater que 
le retrait du béton a entraîné des efforts de compression relativement importants dans les 
armatures. Ces efforts se sont traduits par des déformations dans les armatures allant jusqu'à 
-521 microdéformations dans la barre #23. Quant aux déformations dues à la tension dans les 
armatures, la déformation maximale enregistrée est de 1035 microdéformations dans la barre 
#22. Cette valeur a été enregistrée lorsque la charge de service correspondait à environ 80% de 
la charge de service de conception. Sous la charge de service entière, en supposant un 
comportement linéaire élastique, la déformation dans la barre est alors estimée à 1295 
microdéformations. Elle est donc de moindre ampleur que la valeur théorique de 1940 
microdéformations calculée lors de la conception. 
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Tableau 6.1 : Lectures de capteurs à fibre optique 
Date Température Déformation (microdéformation) Jauge #1 Jauge #2 Jauge #3 
Barre #1 
14/7/2010 23 0 0 
20/8/2010 18 326 81 
24/8/2010 19 317 38 
21/10/2010 15 435 -95 
Barre #2 
14/7/2010 23 0 0 0 
20/8/2010 18 -81 137 -285 
24/8/2010 19 -116 100 -339 
21/10/2010 15 -12 163 -357 
Barre #4 
14/7/2010 23 0 0 0 
20/8/2010 18 -313 -327 -333 
24/8/2010 19 -357 -374 -341 
21/10/2010 15 -481 -509 -511 
Barre #22 
14/7/2010 23 0 0 0 
20/8/2010 18 -214 1034 -311 
24/8/2010 19 -241 1047 -346 
21/10/2010 15 -297 1035 -484 
Barre #23 
14/7/2010 23 0 0 
20/8/2010 18 289 -350 
24/8/2010 19 258 -417 
21/10/2010 15 143 -521 
Barre #24-1 
14/7/2010 23 0 0 0 
20/8/2010 18 -339 -338 -358 
24/8/2010 19 -375 -375 -396 
21/10/2010 15 -504 -519 -531 
Barre #24-2 
14/7/2010 23 0 0 0 
20/8/2010 18 237 -354 -271 
24/8/2010 19 243 -388 -307 
21/10/2010 15 187 -507 -426 
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6.7.2 Réseau de fissuration 
Les figures 6.19 et 6.20 présentent respectivement le réseau de fissuration de l'intrados et 
l'extrados cinq semaines après la coulée de béton de la dalle. Au moment du relevé, le 
coffrage de la dalle était retiré et la dalle était sujette à son propre poids ainsi qu'à certaines 
charges de construction (petits équipements motorisés et entreposage). De ces deux figures, il 
peut être noté que l'ouverture des fissures est acceptable pour une dalle armée de PRFV. 
L'ouverture des fissures était égale ou plus petite à 0,65 mm. Toutefois, une fissure plus large 
a été observée entre les axes H et I. L'ouverture de cette fissure mesurait jusqu'à 1,0 mm de 
largeur. La fissure était présente sur l'épaisseur entière de la dalle et était visible sur l'intrados 
et l'extrados de la dalle. De plus, la position et l'orientation de cette fissure diffèrent des autres 
fissures observées. Ainsi, cette fissure plus large n'est pas due à la flexion de la dalle comme 
les autres fissures relevée mais bien au retrait du béton de la dalle. De plus, ce typè de fissure 
de retrait a été observé dans le même projet sur des sections armées uniquement d'acier des 
sections adjacentes. L'ouverture des fissures observées dans ces sections armées d'acier était 
similaire ou plus importante que celle observée dans la section armée de PRFV. 
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Figure 6.19 : Réseau de fissuration de l'intrados de la section de la dalle armée de PRFV (cote 
en mm) 
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Figure 6.20 : Réseau de fissuration de l'extrados de la section de la dalle armée de PRFV (cote 
en mm) 
Suite aux résultats positifs recueillis sur le terrain lors de ce projet, la reconstruction de trois 
autres stationnements étagés utilisant des armatures de PRFV est prévue par la ville de 
Québec. 
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7 CONCLUSION 
Le remplacement de l'acier d'armature par des armatures en polymères renforcés.de fibres 
(PRF) est une excellente solution pour contrer la problématique de corrosion dans les 
environnements agressifs. L'utilisation d'un tel type d'armature dans les stationnements 
étagés, entre autres, permettrait de prolonger grandement la durée de vie utile des structures. 
Les résultats de dix spécimens testés par poinçonnement ont été présentés dans ce mémoire. 
Les spécimens comprenaient une dalle bidirectionnelle de 2,5 m x 2,5 m ainsi qu'une colonne 
à son centre. Huit spécimens étaient armés en polymères renforcés de fibres de verre (PRFV) 
tandis que deux spécimens étaient armés d'acier pour des fins de comparaison. Deux séries 
correspondant à l'épaisseur de la dalle (200 ou 350 mm) ont composé le plan expérimental. 
Les résultats expérimentaux ont été présentés sous forme de fissuration, mode de rupture, 
flèche, déformations dans les matériaux et résistance au poinçonnement. Des résultats et 
discussions présentés précédemment, les conclusions suivantes peuvent être tirées : 
• Tous les spécimens armés de PRFV ont démontré un mode de rupture fragile similaire 
aux spécimens de référence armés d'acier. De plus, les spécimens armés de PRFV ont 
présenté un réseau de fissuration et une surface de rupture semblable aux spécimens 
homologues renforcés d'acier. 
• Les spécimens armés de PRFV ont démontré des ouvertures de fissure, des flèches 
post-fissuration et des déformations dans l'armature plus importantes que les 
spécimens de référence ayant un même taux de renforcement pour un même niveau de 
chargement. Ces résultats sont dus au module d'élasticité plus faible des armatures de 
PRFV qui est environ le quart du module de l'acier. 
• Les spécimens armés de PRFV ont présenté en moyenne une résistance au 
poinçonnement normalisée de 67% de celle des spécimens de référence ayant un même 
taux de renforcement. Toutefois, cette réduction de la résistance est attribuable à la 
réduction de la rigidité axiale de l'armature plutôt qu'au type d'armature. Ainsi, pour 
une même rigidité axiale de l'armature, une résistance au poinçonnement comparable 
serait à prévoir. 
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• L'utilisation de barres de PRFV à haut module d'élasticité (60 GPa) comparativement 
aux barres utilisées dans ce projet (48 GPa) aurait pour effet d'augmenter la résistance 
au poinçonnement. 
• En augmentant le taux d'armature de 0,71% à 1,57% et de 0,33% à 0,74% 
respectivement pour les spécimens armés de PRFV des séries 200 et 350, la résistance 
au poinçonnement normalisée des spécimens a augmenté entre 12% et 41%. 
• En augmentant l'épaisseur de la dalle, les spécimens de la série 350 ont démontré une 
surface de rupture plus grande que ceux de la série 200. De plus, en augmentant 
d'environ 115% de la hauteur effective et en maintenant la même quantité d'armatures, 
les spécimens armés de PRFV de la série 350 ont présenté en moyenne une 
augmentation de 122% de la résistance au poinçonnement normalisée. 
• L'équation de la norme ACI 440.1R (2006) montre un ratio Vc,exp/Vc,pred très élevé de 
2,11 ce qui rend la conception de dalles bidirectionnelles moins optimale et 
économique comparativement à une équation dont le ratio serait plus près de la valeur 
de 1,00. 
• L'équation proposée dans la prochaine édition de la norme CSA-S806 montre un bon 
accord avec les résultats expérimentaux avec un ratio Vcjexp/Vc,pre(i de 1,04 et un COV 
de 13 %. De plus, le coefficient de détermination, R2, est de 0,95. 
• L'utilisation d'armature de PRFV dans les stationnements étagés permet d'éliminer 
complètement la problématique de corrosion persistant dans ce type de structure. 
• L'application terrain a permis de démontrer que l'utilisation d'armature de PRFV dans 
des dalles bidirectionnelles de longues portées (9,5 m) dans des stationnements étagés 
est possible et viable. De plus, les observations et résultats recueillis sur le terrain 
démontrent que les critères de conception et de dimensionnement sont adéquats. 
• Compte tenu des avantages économiques et pratiques reliés aux dalles bidirectionnelles 
sans ressaut, il serait pertinent d'étudier le comportement structural des dalles 
bidirectionnelles armées de PRF comportant des armatures de cisaillement. 
L'augmentation probable de la résistance au poinçonnement des dalles avec ce type 
d'armature permettrait sans doute d'augmenter le potentiel d'utilisation de dalles 
bidirectionnelles armées de PRF en chantier. 
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ANNEXE A - Détails des spécimens 
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Figure A.l : Détails du spécimen V(o,7)20-45 
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Figure A.2 : Détails du spécimen V(oj)20-30C 
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Figure A.3 : Détails du spécimen V(i 6)20-30 
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Figure A.4 : Détails du spécimen V( i . 6>20-45C 
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Figure A.5 : Détails du spécimen A(ij)20-30 
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Figure A.6 : Détails du spécimen V(o,3)35-45 
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Figure A.7 : Détails du spécimen V(o,3)35-30C 
107 
300 
(x300) 
o 
«n r> 
2500 é * 
tr> 
18-N 
H AU' 
O.20 PRFV 
TES 
18-NO.20 PRFV 
HAUTES 
Figure A.8 : Détails du spécimen V(o,7)35-30 
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Figure A.9 : Détails du spécimen V(oj)35-30C 
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Figure A. 10 : Détails du spécimen A(o,8)35-30 
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Figure A.l 1 : Détails du renforcement de la colonne des spécimens testés 
1 1 1  
ANNEXE B - Préparation des spécimens 
1 1 2  
Figure B.l : Installation de la plaque de poussée 
Figure B.2 : Nivellement de la structure temporaire du montage d'essai 
1 1 3  
Figure B.3 : Installation de la dalle sur la structure temporaire du montage d'essai 
F igure B.4 : Installation d'un mortier de ciment assurant un contact parfait entre le cadre rigide 
et le spécimen 
1 1 4  
Figure B.5 : Installation du caoutchouc sur la surface de contact du mortier de ciment 
Figure B.6 : Installation du cadre d'acier rigide 
Figure B.7 : Vue d'une dalie en train d'être peinturée 
Figure B.8 : Fils des jauges de déformation reliés au système d'acquisition de données 
1 1 6  
Figure B.9 : Installation d'une jauge de déformation sur la surface du béton 
Figure B.10 : Installation d'une barre d'ancrage de type Dywidag de 34 mm de diamètre 
1 1 7  
Figure B.l 1 : Serrage d'une barre d'ancrage de type Dywidage 
Figure B.12 : Installation d'une plaque et d'un écrou d'une barre d'ancrage de type Dywidag 
sous la dalle structurale du laboratoire de structures 
1 1 8  
Figure B.l3 : Installation des LVDTs sur un spécimen 
1 1 9  
ANNEXE C - Détails de calcul de dimensionnement 
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Calcul du moment résistant Mr 
d = épaisseur de la dalle + épaisseur du ressaut - recouvrement - 0&a 
d = 254 + 203 - 60 - 19.0 = 378 mm 
_ ~ O Vc fc ( £cu \ 
ax = 0.85 - 0.0015/c' = 0.798 > 0.670 
Pi = 0.97 - 0.0025/c' = 0.883 > 0.670 
">«> - 0™- °-a83m-zk LoT+3o.ons) - °'61% 
M r  =  c ( d - ^ )  
C = (PcdiPifcCb = 0.6 • 0.798 • 0.883 • 35 • 1000 • c 
T = VprfAprfSprfEprf = 0-75 • 3072 • 47 600 • eprf 
_ &eu (.d c) 
h r f -
C = T = 1285 • 103W 
c — 86.9 mm 
0.883 • 86.9\ 
Mr = 1285 * 10 ( 378 
2 I 
Mr - 436.4 kNm/m > 133.4 kNm/m = Mf OK 
fr = 0.6XJJZ = 0.6 • 1.0i/35 = 3.55 MPa 
.. f,l, (1000 • 4503)/12 
Mer = = 3.55 = 123.6 kNm/m 
yt 450/2 ' 
kNm 
Mr = 434.4 > 1.5Mcr = 185.4 kNm/m OK 
m 
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Calcul de la résistance au poinçonnement 
Vc= \ - J Z - b 0 - k - i  
Ec = 4500,/jfir = 46200 MPa 
E p r f  47 600 
V / =  =  2 6 6 2 2  =  1 ' 7 9  
^  =  - J  i P p r f ^ p r f  )  +  ^ P p r f î l y r f  P p r f  * * p r /  
k = V(0.81% • 1.79)2 + 2 • 0.81% • 1.79 - 0.81% • 1.79 = 0.16 
4 
Vc = - • V35 • (610 + 378)71 • 0.16 • 378 = 869 kN > 782 kN = Vf OK 
Calcul de la déformation maximale en service 
M, 
£prf AprfjdEprf 
k 0.16 j  = 1 --= 1 = 0.95 
J 3 3 
101.7-106 
*'« = 3072 -0.95 -378- 47 600= 1940 ™<™léformationS < 2000 OK 
Calcul de l'ouverture des fissures 
2= kbr^—fprf \[d^À 
Eprf  
2dcb 2 • 50•1000 
a = t -- = 9277 
nb barre 3072/285 
200 000 3, 
z = 0.8 • 47 60Q • 0.00194 • 47600 V50 • 9277 
122 
N N 
z= 24 034 < 45 000 pour exposition intérieure 
mm mm 
_ 9 f p r f  h 
Wcr ~ p u b p r f  h  + (5/2)2 
0.00194 - 47600 370 
wcr = 2 ——— —— • 0.8 
47 600 320 ^ 
/93\2 
502 + J = 0.24 mm 
Calcul de la contrainte soutenue 
fsusMm = 30% • contrainte de tension maximale = 30% • 656 MPa — 197 MPa 
Msus 85.3 • 106 
= 
~ 3072 • 0.95 • 378 = 3 < ^"*PaOK 
Calcul de la flèche court terme 
* _ 11872 mm 
"adm \cour t term ^gQ ^ 180 = 
A court term — 6.7 mm < 66.0 mm OK 
Calcul de la flèche long terme 
11 872 mm 
&adm;long term e = = ^9.5 mm 
&long terme [^propre ^vivc ' % SOUtCTlîZffj • 3 ~f* " % non Soutenue 
^long terme = [^propre ^vive * 20%] • 3 + A„jve • 80% 
&iong terme — 28.7 mm < 49.5 mm OK 
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